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INTRODUCCION 
1.990 Quedanreservadostodoslos Derechos de Propiedad 7 1 El presente curso es el resultado de varios años de cátedra que han permitido 
bajo registro encarar de una forma sencilla un tema tan complejo como son los puentes, para lo que se 
№ 4-1-26-84 ha recurrido a numerosa bibliografía en especial procedente de paises que han 


construído muchos puentes y tienen datos estadísticos que permiten predimensionar 
_ en forma óptima nuevas estructuras y luego verificarlas. 
Cuarta Edición 
Tratándose de la cuarta edición se la ha revisado y complementado con 
- - ejemplos más amplios y adecuados a las normas mas recientes, а su vez se ha cambiado 
All Right reserved los ábacos por programas en lenguaje Basic que permiten efectuar cálculos mas 
precisos, rápidos y cubriendo muchos mas casos. 


Ha sido formado originalmente en base a una versión española de las normas 
de la American Asociation of State Higway Official (A.A.S.H.O.) de la década del 60 
traducida por el ingeniero Ernesto Méndez Guevara, la que permanentemente la he 
actualizado y en su momento se la complementó con un estudio de líneas de influencia 
extraido de publicaciones de la Portland Cement Asociation (P.C.A.) y lo mas importante 
la experiencia adquirida en la División de Puentes del Servicio Nacional de Caminos y un 
curso de especialidad en hormigón pretensado en el Centro de Altos Estudios de la 
Construcción en Paris Francia y también el asesoramiento del ingeniero Luis Soria Nau. 
Sumándose a todo ello los apuntes de clase de los catedráticos: 


Ing. Hugo Mansilla Romero 
Ing. Alfonso Subieta Otálora 
Ing. Walter Gonzales Gonzales 
Ing. J. Fauchart 


Con lo que se ha procedido a ordenar los capítulos desde generalidades con 
definiciones de términos, líneas de influencia, normas, descripciones por materiales, 
aparatos de apoyo e infraestructura. 
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Para concluír, mis agradecimientos a todas las personas que han contribuido a 
ampliar mis conocimientos no solo en este campo de especialidad sino también en mi 
carrera de Ingeniero Civil. 


Hugo E. Belmonte González 
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ANEXO 1 
PROGRAMA LININPU.BAS 
COEFICIENTES DE DISTRIBUCION, RIGIDEZ Y MOMENTOS FIJOS 
ANEXO П 
PROGRAMA PROGEOPU.BAS 
PROGRAMA PARA LA DETERMINACION DE PROPIEDADES GEOMETRICAS 


CAPITULO PRIMERO 
HISTORIA Y DEFINICIONES 


Historia.- La construcción de puentes se remonta prácticamente a la época de la aparición de los 
primeros habitantes en la tierra, sin embargo, los vestigios de lo que puede llamarse arte de la 
construcción de puentes, se tienen en China y son desde hace aproximadamente 4000 años antes de 
Cristo (a.c.), luego vinieron los persas, griegos y los romanos, quiénes utilizaban pontones de madera 
para maniobras militares. 


Por los años 3500 a 3000 а.с. los sumerios y los egipcios utilizaron el arco de ladrillo para salvar 
grandes luces, de lo que no hay constancia, sino hasta el año 700 a.c., época de la cual se tienen restos 
de obras ejecutadas en ladrillo por los babilonios. 


El año 1050 a.c. se construyó en China un puente de piedra de 19 m. de alto y con una longitud 
total de 900 m, sobre el rio Min, 


El puente mas legendario de Roma fue construido el año 621 а.с. con pilares de piedra y tablero 
de madera sobre el rio Tíber con el nombre de Pons Sublicius, habiendo sido destruido al año 62 a.c. 
y reconstruido con piedra el 23 a.c. habiendo sido deteriorado por las aguas y nuevamente reconstruido 
el año 140 de nuestra era, finalmente en 1877 fue sustituida su superestructura por fundición de hierro. 


En Persia existe un puente de ladrillo con 20 arcos ojivales alineados, con una longitud total 
de 370 m. y se supone corresponde al año 600 a.c. 


Sobre el rio Eufrates se tiene un puente de piedra, ladrillos y madera con una longitud total de 
115 m. y data del año 600 a.c. 


La historia escrita registra puentes en la época de las guerras persas como el paso de Darío 

„ sobre el Bósforo con 900 т. de ancho construido por Mandrocles de Samos (primera vez que se cita 

el nombre de un constructor de puentes), mas tarde 20 años después se hizo famoso el Helesponto, 

debido a que antes de su inauguración fue arrasado por una tormenta y su constructor fue mandado 
a ejecución por el autor Jerjes, quien lo hizo culpable. 


Los romanos adoptaron el arte de la construcción de bóvedas de los etruscos con una serie 
de arcos entre 20 y 30 m. de luz que aun se conservan, teniéndose así los puentes de piedra: Emilio 
del año 181 a.c., Fabricio del 43 a.c. y San Angelo del año 134 de nuestra era. 


En cuanto a estructuras metálicas se refiere, el primer puente de hierro maleable fue fabricado 
el año 1784 por Henry Cort 


Definición de puentes. - Son obras de arte destinadas a salvar depresiones del terreno, pasos sobre 
corrientes de agua o cruces a desnivel permitiendo la circulacióm ininterrumpida de peatones, 
vehículos, agua y otros. 


Su nombre viene del hecho que los romanos llamaban al Sumo Sacerdote “PONTIFEX” que 
significa constructor de puentes porque era él quien se encargaba de inaugurar estas obras. 


Clasificación - Debido a la gran variedad, son muchas las formas en que se puede clasificar los 
puentes, siendo las mas destacables las que se detallan a continuación: 


a) Por su longitud : 
Puentes mayores (Luces de vano mayores a los 50 m.). 
Puentes menores (Luces entre 6 y 50 m.). 
Alcantarillas (Luces menores a 6 m.). 
b) Por su objeto o servicio que presta: 
Puentes camineros. 
Puentes ferroviarios 
Puentes aeropuertuarios. 
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с) 


d) 


e) 


9) 


һ) 


Puentes acueducto (para el paso de agua solamente). 
Puentes canal (para vías de navegación). 

Puentes para oleoductos. 

Puentes grúa (en edificaciones industriales). 
Pasarelas (o puentes peatonales). 

Puentes mixtos (resultado de la combinación de casos). 
Según el material que compone la superestructura: 
Puentes de madera. 

Puentes de mampostería de ladrillo. 

Puentes de mampostería de piedra. 

Puentes de hormigón ciclópeo. 

Puentes de hormigón simple. 

Puentes de hormigón armado. 

Puentes de hormigón pretensado. 

Puentes de sección mixta. 

Puentes metálicos. 

Según la ubicación del tablero : 

Puentes de tablero superior. 

Puentes de tablero inferior. 

Puentes de tablero intermedio. 

Puentes de varios tableros. 

Según transmisión de cargas a la infraestructura i 
Puentes de vigas. 

Puentes apcrticados. 

Puentes de arco. 

Puentes en volados sucesivos. 

Puentes obenque (atirantados). 

Puentes colgantes. 

Según sus condiciones estáticas : 

Isostáticos : Puentes simplemente apoyados. 
Puentes continuos con articulaciones (Gerber). 
Hiperestáticos: Puentes continuos. 

Puentes en arco. > 

Puentes aporticados. 

Puentes isotrópicos o espaciales. 
Transición:Puentes en volados sucesivos (pasan de isostáticos a hiperestáticos). 


Según el ángulo que forma el eje del puente con el del paso inferior (o de la corriente de agua): 


Puentes rectos (Angulo de esviaje 900). 

Puentes esviajados (Angulo de esviaje menor a 900). 

Puentes curvos (Angulo variable a lo largo del eje). 

Según su duración : 

Puentes definitivos. 

Puentes temporales (muchas veces permanecen por tiempo prolongado). 
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Figura 1.- Partes constitutivas de un puente. 


Partes constitutivas de un puente.- Fundamentalmente se distinguen la superestructura y la 
“infraestructura 


a)  Superestructura.- Constituida en términos generales por las vigas de puente, diafragmas, 
tablero, aceras, postes, pasamanos, capa de rodadura ó durmientes, neles, etc. 


b)  Infraestructura.- Todo el conjunto de pilas (columnas intermedias) y estribos (muros de 
contención en los costados) que soportan a la superestructura 


Como elementos intermedios entre la superestructura y la infraestructura se tienen los 
aparatos de apoyo. 


Se consideran también como partes accesorias de los puentes, las prolongaciones de los 
aleros de los estribos, los defensivos, los pedraplenes y protecciones, especialmente en casos de rios 
caudalosos, así como también las alcantarillas de desfogue en los terraplenes de acceso. 


En la figura 1, se pueden observar en lineas generales las partes constitutivas de un puente, 
tanto en la superestructura como en la infraestructura, complementándose con la figura 2 en la que 
se muestra la sección transversal de la superestructura. 


Vigas principales.- Reciben esta denominación por ser los elementos que permiten salvar el vano, 
pudiendo tener una gran variedad de formas como ton las vigas rectas, arcos, pórticos, reticulares, 
vigas Vierendeel, etc. 


Las vigas secundarias paralelas a las principales, se denominan longuerinas 


Diafragmas.- Son vigas transversales a las anteriores y sirven para su arriostramiento. En algunos 
Casos pasan a ser vigas secundarias cuando van destinadas a transmitir cargas del tablero a las vigas 
principales. 


Estas vigas perpendiculares pueden recibir otras denominaciones como ser viguetas o en 
ciertos casos vigas de puente. 
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Figura 2.- Sección transversal de una superestructura. 


Definiciones complementarias. - En la figura 3 se muestran los puntos a partir de los cuales se toma 
о mide la longitud, luz y abertura en los casos mas frecuentes 


Dorzide 


t _ LONGITUO 


ABERTURA 


Ё ABERTURA, CLARO 
O LUZ LIBRE 


he Luz 


Figura 3.- Longitud, luz y abertura. 


` Se aclara también, que tramo es cada una de las partes ае! puente que quedan comprendidas 
entre dos apoyos. 


Tablero.- Es la parte estructural que queda a nivel de subrasante y que transmite tanto cargas como 
sobrecargas a las viguetas y vigas principales. 


El tablero, preferentemente es construido en hormigón armado cuando se trata de luces 
menores, en metal para alivianar el peso muerto en puentes mayores, es denominado también con el 
nombre de losa y suele ser ejecutado en madera u otros materiales. 


Sobre el tablero y para dar continuidad a la rasante de la vía viene la capa de rodadura que 
en el caso de los puentes se constituye en la carpeta de desgaste y que en su momento deberá ser 
repuesta. Naturalmente, que en el caso de puentes ferroviarios estos elementos van sustituidos por 
los durmientes y sus rieles. 


Los tableros van complementados por los bordillos que son el límite del ancho libre de calzada 
y su misión es la de evitar que los vehículos suban a las aceras que van destinadas al paso peatonal 
y finalmente al borde van los postes y pasamanos. 
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Pilas.- Corresponden a las columnas intermedias y están constituidas de las siguientes partes 


El coronamiento que es la parte superior donde se alojan los pedestales de los aparatos de 
apoyo y en consecuencia está sometido a cargas concentradas, luego viene la elevación que es el 
cuerpo própiamente de la pila y que en el caso de puentes sobre ríos recibe el embate de las aguas, 
luego viene la fundación que debe quedar enterrada debiendo garantizar la transmisión de las cargas 
al terreno de fundación. 


Estribos.- A diferencia de las pilas los estribos reciben además de la superestructura el empuje de las 
tierras de los terraplenes de acceso al puente, en consecuencia trabajan también como muros de 
contención. Están constituidos por el coronamiento, la elevación y su fundación y con la caracteristica 
de que normalmente llevan aleros tanto aguas arriba como abajo, para proteger el terraplén de acceso. 


Localización - Préviamente se deberá realizar un estudio prolijo del rio o depresión que se va a 
atravesar, tomando en cuenta para su ubicación diferentes factores que son funciones del aspecto 
económico sin apartarse substancialmente de! trazado general del camino, para lo que se debe tomar 
en cuenta las siguientes condiciones: 


Se debe buscar el menor ancho del río, 
El subsuelo debe ser favorable para fundar. 


El ataque del agua a las barrancas debe ser mínimo porque con ello se puede economizar la 
construcción de defensivos. 


La profundidad de las aguas no debe ser excesiva. 
La velocidad de las aguas tampoco debe ser excesiva. 
Se deben evitar curvas o variantes que perjudiquen el trazado de la carretera o vía férrea. 


Naturalmente que entre los casos anteriormente enunciados existen situaciones contradictorias 
por lo que habrá que compatibilizar. 


Tratándose de localizar un puente en la proximidad de una población deberá cuidarse de que 
en lo posible su eje coincida con el de una de sus calles principales para asi conducir por el camino 
mas corto al centro del comercio. Acá es necesario aclarar que si se trata de carreteras troncales con 
tráfico intenso mas bien conviene alejarse Un tanto a manera de circunvalación. 


Arquitectura de los puentes.- Es fundamental cuidar el aspecto estético de los puentes y más aún 
tratándose de puentes emplazados en las ciudades en los que no se debe descuidar la estética, 
especialmente con la idea de bajar costos. 


Preferentemente se aconseja emplear los hormigones armado o pretensado, haciéndose 
notar que los sistemas hiperestáticos tienen mejor aspecto que los isostáticos porque al distribuir mejor 
los requerimientos estructurales son mas esbeltos y ello contribuye notablemente a su belleza. 


Tratándose de pocos tramos estos deberán estar en número impar y con sus luces mayores 
en los tramos centrales para interferir al mínimo el paso de las aguas. 


También es muy importante tomar en cuenta su armonía ехїета con relación al vecindario o 
urbanización. 


Todo lo anterior necesariamente deberá coordinarse con la topografía y las condiciones de 
tránsito. 


Esta multiplicidad de aspectos que deben ser considerados simultáneamente hace muy difícil 
que la solución final sea enteramente satisfactoria. 


Materiales para las diversas partes de los puentes.- А continuación se dan los materiales 
preferentemente utilizados en la construcción de puentes. 
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Para las fundaciones se emplea el hormigón simple, armada, ciclópeo y en determinados 
casos las mamposterías de piedra o inclusive de ladrillo. Es frecuente que estas sean ejecutadas sobre 
un pilotaje previo, 


Para las elevaciones de las pilas y los estribos se utiliza el hormigón ciclópeo o la mampostería 
de piedra o ladrillo y en función de la altura se pasará al hormigón armado y también a las estructuras 
metálicas. La madera se aplica en obras de carácter nétamente temporal. 


Para la superestructura se suele utilizar los siguientes materiales: Hormigones armados o 
pretensados, acero y madera. 


Datos necesarios para el proyecto de un puente.- Son tres los ¡temes principales en los que se 
pueden resumir los requerimientos para el diseño de un puente 


a) TOPOGRAFIA.- Que comprende plano de ubicación, planimetria con curvas de nivel cada 
metro si la quebrada es profunda o mas juntas si el terreno es poco pronunciado. También son 
necesarias las secciones transversales en el eje propuesto, asi como otras situadas entre 10 
y 20 m. una aguas arriba y otra aguas abajo. 


Lo anterior debe ir complementado con el perfil longitudinal de la vía. 


b) HIDROLOGIA.- Debe incluir por lo menos la media anual, las crecientes máximas y mínimas, 
la velocidad de la corriente particularmente en las crecidas, el caudal, las variaciones climatéricas 
y materiales de arrastre (palizada). 


En los planos de puentes sobre ríos, se debe registrar los niveles de las aguas, cuya notación 
abreviada es la siguiente: 


МАМЕ = Nivel de aguas máximas extraordinarias. 
NA.M. = Nivel de aguas máximas. 

МАО. = Nivel de aguas ordinarias. 

МА т. = Nivel de aguas mínimas. 


c) GEOLOGIA.- Un estudio mas detallado complementario al correspondiente a la carretera, con 
sondeos geofísicos mas la perforación de pozos en los probables emplazamientos de la 
infraestructura con la extracción de materiales para la clasificación de los mismos y 
fundamentalmente los estudios que permitan establecer las características de resistencia del 
terreno, 


Dimensiones - Los datos anteriores deben ser traducidos en lo posible en un mismo plano cuyas 
escalas vertical y horizontal sean iguales, porque en él se tiene que ir dibujando el puente. 


Son las condiciones topográficas e hidráulicas las que definen la longitud a cubrir así como el 
nivel de rasante. En cambio, su ancho está fijado por ejemplo para el caso de puentes ferroviarios por 
latrocha de la vía y por el número de vías y la estabilidad transversal, para el caso de puentes carreteros 
el ancho queda definido por el número de vías, estimándose como ancho de vía un valor comprendido 
entre 3 y 4,5 m., es decir que hasta 6 т. el puente es de una sola vía de tráfico y a partir de este limite 
hasta 9 m. la calzada será para dos vias de tráfico detalle que se lo especifica en el capítulo de normas, 
sin embargo se puede citar que 7.3 m. permite una velocidad directriz racional con la que los vehículos 
no necesitan desacelerar a su paso por el puente. 


Por otra parte según que el puente sea de autopista o no habrá que ver si se colocan solo 
bordillos o si se incluyen aceras teniendo presente que para ellas la modulación aconsejable es en 
base a 0.60 т. con altura de bordillos de 0.25 т. cuando estos se encuentran alejados de las ciudades 
ya que en caso de encontrarse en correspondencia con la prolongación de una calle la sección 
transversal del puente queda definida por esta. 


La rasante está fijada por el trazado de la vía o por el nivel de aguas máximas debiéndose tomar 


„Ж, 


en cuenta que no puede quedar mas baja que la altura de la viga sobre apoyos interiores mas 1 т si 
es que el rio no trae palizada porque de ser así habrá no solo que dar una altura mayor sino luces 
también adecuadas y proteger las pilas desde aguas arriba mediante elementos que guien la palizada 
para que no se trave en la infraestructura. 


Caso similar es el de ríos navegables o pasos a desnivel en los que en la parte inferior se 
deberán verificar los pasos mínimos requeridos por las normas y que reciben la denominación de 
gálibos. 


Definición de la longitud - Cuando la quebrada a salvar es muy franca, el problema estará resuelto, 
en cambio tratándose de zonas llanas donde generalmente los ríos son del tipo maduro estos 
presentan los denominados meandros (forma sinuosa) que hacen un problema no simple de resolver 
el determinar la longitud del puente. En todo caso, es la caja ripiosa la que da una primera idea del largo 
que deberá tener el puente, porque en las grandes crecidas esta puede ser ocupada en su totalidad. 
А menudo este ancho es excesivo y puede por tanto construirse un puente mas corto que el ancho del 
lecho ripioso avanzando con terraplenes bien protegidos y con ип buen sistema de drenaje con 
alcantarillas, si es posible complementando con defensivos que garanticen que el rio pasará siempre 
por debajo del puente. 


Tratándose de rios muy caudalosos, la protección de los terraplenes mediante delensivos así 
como la prolongación de aleros en los estribos puede encarecer la obra de manera que resulta más 
económico avanzar poco o nada con terraplenes en la caja del rio lo cual sucede cuando la crecida 
del rio sobre la caja ripiosa tiene calados superiores a 1.5 m. 


Р La ple Longitud mínima еп todos А 
| los casos 


Sobre elevación del couos 


Zona de baja velocidad con altas velocidades 


L a= Longitud adicional de puente,de acuerdo con la fracción 
del gasto total que escurre en la llanura de Inundación 
y con la seguridad de la infraestructura contra la socavación. 
Figura 4.- Definición de longitud. 


Si el puente está ubicado sobre una curva en el по es posible avanzar con terraplenes por la 
playa interior (la fuerza centrifuga de la corriente tiende a socavar más la ladera opuesta). En estos 
casos es aconsejable trazar el puente perpendicularmente al eje de la corriente. 


Perfil longitudinal.- Tomando en consideración las recomendaciones descritas anteriormente, este 
perfil casi siempre está definido por el del trazado caminero o ferroviario, o sea que en lo posible habrá 
que respetarse pendientes y curvas tanto verticales como horizontales, aunque lo normal es que en 
correspondencia con los puentes el trazado es horizontal y rectilíneo y en estos casos lo que se hace 
es dar un peralte al centro, con pendientes hacia ambos extremos no mayores a 0.75 % 


Los cambios de pendiente se hacen con acordamientos parabólicos o circulares 


Características de los rios.- La topografía terrestre presenta una gran variedad de rios con una 
diversidad de problemas, sin embargo por razones prácticas se agrupan en los dos tipos siguientes: 


a) Ríos de caudal bruscamente variable o torrenciales 


b) Rios de caudal relativamente constante (varían mas o menos lentamente). 
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Los del grupo b, no dan problemas de índole hidráulico en cambio los del grupo a, que 
normalmente se encuentran en las regiones bajas tienen la característica que durante la mayor parte 
del año su caudal es mas o menos reducido, incrementándose enormemente y súbitamente en la 
época de lluvias y durante los deshielos. 


Estos ríos de caudal variable presentan los siguientes peligros : 
a) Variabilidad del lecho. 
b) Inundaciones. 


с) Socavaciones. 


Variabilidad del lecho.- Es un grave problema ya que el río abandona su cauce y toma otra dirección 
generalmente cortando el terraplén del camino o la vía férrea. En algunos casos, el río se divide en 
forma permanente obligando a mantener dos puentes con fuertes gastos en lo que a protecciones y 
mantenimiento se refiere. Por ello es que muchas veces cuando se construye este tipo de puentes se 
prevé un tramo de descarga, es decir una o mas alcantarillas en el terraplén de acceso para que por 
ahí pasen las aguas que se desprenden del curso principal. Estos tramos de descarga requieren de 
una buena vigilancia porque existe el peligro de que la totalidad del río se vaya por ellos provocando 
probablemente una catástrofe. 


Inundaciones.- En los terrenos llanos, especialmente en la época de las grandes crecidas las aguas 
pueden llegar a pasar sobre la vía provocando su destrucción o el deterioro de la calzada. 


Por ello es conveniente prever un buen sistema de drenaje en el terraplén mediante 
alcantarillas que restituyen en parte, la sección de escurrimiento. En los rios de caudal casi constante, 
las inundaciones son mas frecuentes pero sin peligro de grandes erosiones o socavaciones porque 
el agua no adquiere mucha velocidad. 


Socavaciones.- Son muy peligrosas porque pueden provocar el colapso de la estructura, por ello 
cuando se va a fundar en un terreno socavable, caso muy frecuente, se debe fijar la cota de fundación 
por debajo de las socavaciones mas profundas, las que pueden ser previstas en base a estudios 
realizados en puentes existentes o mejor aún complementados con estudios en laboratorios de 
hidráulica. 


Profundidad de las socavaciones - Las mayores socavaciones que se han registrado son de 
alrededor de 10 rn. habiéndose constatado que guardan relación con la profundidad del agua, su 
velocidad y la dureza del terreno. 


Entre las varias fórmulas que existen para determinar la profundidad de socavación, se puede 
citar la siguiente que tiene aplicación especialmente en caso de rios medianamente caudalosos. 


= КН • уг 
Donde: 
= Profundidad de socavación en metros, 


= Constante caracteristica del terreno en seg2/m2 


= Profundidad de la corriente en metros, 


SENE 
' 


= Velocidad de las aguas en m/seg. 


La constante k para algunos materiales tiene los siguientes valores: 
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MATERIAL k (seg*/m”) 


Ripio conglomerado ...... 2 0.01 


НЮ: БОИ: ааннара eS 0.04 
Агепа aa Илем E 0.06 
Fango = 0.08 


Se entiende que no se debe fundar sobre el fango, pero si este puede estar por encima de la 
fundación. 


Una vez estimada la profundidad de socavación, se puede definir la cota de fundación de las 
pilas adicionando al valor estimado con la fórmula anterior un minimo de 3 m. (ver figura 5), inclusive 
se debe analizar la posibilidad de hincar pilotes. 


Cabe recordar que una de las causas mas frecuentes de la falla de los puentes es la 
socavación, por esta razón es de importancia fundamental que la cota de fundación, se fije con criterio 
conservador para quedar a salvo de este fenómeno. 


Figura 5.- Socavación y cota de tundacion 


La inversión. que se haga para profundizar las pilas contribuye mas a la seguridad de la 
estructura, que esa misma erogación aplicada a aumentar la longitud 
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Es indispensable el conocimiento de la naturaleza del subsuelo para fijar la profundidad de 
fundación conveniente. 


Se deberá tener en cuenta que los efectos de las socavaciones deben sumarse, es decir que 
si en un año se ha socavado un estribo o Una pila y no se ha vuelto a rellenar, en la próxima riada esta 
profundidad aumentará. 


Por ello si es que se va a fundar la infraestructura de un puente cerca de otro, se debe guiar 
por los datos que hubiera al respecto sin olvidar que al modificar el cauce del río por la construcción 
de pilas y estribos, se aumenta la velocidad y por lo tanto, la socavación. 


Se hace acá un llamado a la reflexión porque aún en la actualidad se oye hablar de la violencia 
de los impetuosos ríos que furiosamente arrancan los puentes con gran consternación de los 
hombres quiénes deben emprender cada vez nuevamente la lucha porque tienen la necesidad de 
cruzar al otro frente 


Defensivos.- Reciben esta denominación los diferentes sistemas destinados a proteger las playas de 


los ríos y terraplenes de acceso al puente. En consecuencia pueden ser definidos como protecciones 
y como espigones. 


Protecciones.- Corresponden a pedraplenes que son sistemas de revestimiento con piedra bolona 
del mayor tamaño posible o en su defecto bloques de hormigón. Estas protecciones deben reforzarce 
cada cierto tiempo en función a la tendencia a sumergirse o desplazarse hasta que en alguna época 
se conseguirá una mayor estabilidad en las playas o terraplenes a protegerse. 


Al pié de las pilas es aconsejable encerrar las piedras dentro de una malla olímpica, 
reduciéndose así la socavación 


0,40 


Espigones бы ر‎ 


y es к ү! \ ` 
pu e | ү | | Tubos de drenaje 


pe donan. 
! i 


Figura 6.- Defensivos 
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Espigones.- Estos se ubican aguas arriba y en correspondencia con las playas que tienden a la 
socavación, provocándose con ellos mas bien la sedimentación para estabilizar el cauce del rio. 


Los espigones tienen longitudes variables y para dar órdenes se indica que varían de 10 a 60 
т. y su número así como su interseparación es función de la playa a proteger (ver figura 6). Pueden 
ser construidos en diversas formas y con variedad de materiales. 


Los mas rígidos que corresponden a mampostería son los menos aconsejables porque a la 
larga se fracturan e inclusive se voltean pudiendo quedar en posiciones desfavorables, por otra parte, 
su costo es mayor que el de los flexibles los que pueden ser de maderas rollizas trabadas a manera 
de grandes jaulas y rellenados con piedras, o mejor aún pueden ser los gaviones cuya jaula es mas 
bien de malla olímpica. 


Más económicos son los espigones construidos en base a tetraedros de madera, consistentes 
cada uno de ellos en seis troncos bien amarrados por sus vértices para formar un tetraedro y luego 
se ligan estos mediante cables hasta alcanzar la longitud deseada de espigón. Su característica es que 
cuando se voltean siempre tienen una punta hacia arriba y se los utiliza preferentemente en ríos que 
traen palizada para que ella se trave entre los espigones provocándose así una buena sedimentación. 


Los paises desarrollados destinan sumas fuertes de dinero para estos ítemes y es así que 
utilizan tetraedros pero de hormigón armado y los arrojan sin necesidad de trabarlos con cables porque 
ellos mismos se traban entre sí. 


«Elección del tipo de puente.- El arte de la construcción de puentes ha sido siempre el interés de 
muchos hombres y los grandes puentes son admirados, como auténticos resultados de las fuerzas del 
ingenio y la creación. 


| Para elegir el tipo de puente más adecuado, es necesario disponer préviamente de los datos 
mencionados con anterioridad para el proyecto de un puente, para luego seguir con las etapas que se 
especifican a continuación: 


Fijar en forma aproximada la infraestructura, la luz de los tramos y el tipo de superestructura, 
fijando además los posibles sistemas de fundación así como sus profundidades aconsejables en 
función de la capacidad portante del terreno incluidas las profundidades estimadas de socavación. Una 
vez fijada esta cota y la de la rasante, se obtendrá la altura de las pilas, las cuales ya dan una primera 
idea de la longitud de los tramos, porque según lo muestran los proyectos mas satisfactorios se 
establece que esta luz generalmente está comprendida entre 2.5 y 4.5 veces la altura de la pila medida 
desde la cota de fundación hasta la parte superior de su coronamiento. Tratándose de pilotaje, este 
punto mas bajo corresponde a la sección de empotramiento de los pilotes en el terreno incluida la 
máxima profundidad de socavación y la consistencia del terreno. 


En los límites establecidos anteriormente, los valores próximos a 2.5 se adoptan para obtener 
fundaciones de bajo costo, como ser fundación directa, pilotaje de madera etc. En cambio, los valores 
que se aproximan a 4.5 generan fundaciones mas caras como ser de tipo neumático correspondiendo 
estos casos a Soluciones para volados sucesivos y obenques. 


Los puentes colgantes sobrepasan estos limites y como es sabido a la fecha es con esta 
solución que se han conseguido las mayores luces. 
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Siguiendo lo anteriormente mencionado, la superestructura se la fija en función de la luz de 
los tramos, el paisaje, costos, disponibilidad de materiales, etc. 


Luego, se determina el grado de continuidad o hiperestaticidad de la obra porque en relación 
а 105 tramos isostáticos son más económicos y monolíticos, aunque cuando se trata de obras viales 
con muchos puentes, estos pueden ser estandarizados mediante tramos isostáticos prefabricados con 
lo que la economía puede inclinarse más hacia esta última técnica. 


Basándose en el perfil topográfico se recomienda seguir los siguientes criterios: 


Si el puente es de mucha altura y corto, este puede ser solucionado con el mayor grado de 
hiperestaticidad posible, (ver figura 7) monolitizando la superestructura con sus pilas (aporticado), ya 
que las variaciones de longitud de las vigas principales debidas a la temperatura, fraguado, 
acortamiento elástico (pretensado) etc., serán absorbidas por la elasticidad de las columnas, en las 
que se producirán fatigas importantes. 


Figura 7.- Puente continuo aporticado (alto y corto). 
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varios tramos similares a los de la solución anterior pero соп la introducción de tramos colgados 
se puede ver en la figura 8. 


cn Si el puente es de mucha altura y largo, requiere de juntas de dilatación y esto se soluciona 


Figura 8.- Puente aporticado (alto y largo). 
Si el puente es bajo y corto, se lo puede solucionar con viga continua o sea con articulaciones 
О aparatos de apoyo sobre las pilas y los estribos (ver figura 9). La necesidad de estas articulaciones 
en razón de que las pilas bajas tienen muy poca capacidad para absorber las dilataciones o 


tracciones de las vigas principales. 
E Las articulaciones aumentan cuatro veces esta capacidad en relación a la de las pilas 


к con sus vigas. 


Figura 9.- Puente de viga continua (bajo y corto). 
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Si el puente es bajo y largo, se lo puede solucionar en forma similar al caso anterior pero con 
la diferencia de que se debe introducir tramos colgados para disminuir la acción de las dilataciones 
debidas a la temperatura, fraguado, etc. (ver figura 10). 


| | 


| Tramo colgado . 
A | 


Figura 10.- Puente de viga continua (bajo y largo). 


Planos constructivos - Los planos necesarios para la ejecución de un puente en forma general y 
como una orientación son los siguientes: 


Ejercicio.- Definir la luz y el número de tramos isostáticos iguales que se requieren para cubrir una 
caja ripiosa de 177 т. de longitud, si se sabe que la altura máxima de las aguas es de 3.5 т y su 
velocidad 6 m/seg. La revancha que se ha de dar sobre el N.A.M.E. es de 1.5 m. y la cota de tundación 
será fijada 4 m. por debajo del nivel máximo de socavación. 


Se desea que el costo de la fundación sea intermedio entre los dos límites extremos 
establecidos en el artículo elección del tipo de puente del presente capítulo. 


El material sobre el que se va a construir es ripio suelto con lo que la solución basada en la 
figura 11, será: 


Para cuantificar la profundidad probable de socavación se tiene que la constante para el ripio 
suelto es de 0.04 con lo que: 


h =0.04 * 3.5 * 6? = 5,04 т. 


La altura total de la pila medida desde su cota de fundación hasta su coronamiento es: 


r = 1.50 m. 


H 
h 
adicional 


3.50 m. 
5.04 m. 
4.00 m. 


14.04 m. 


a) Plano general en el que se presentan, la elevación, planta y sección transversal típica del 
conjunto de la obra. 

b) Plano de formas o encofrados de la superestructura (caso de hormigón armado o pretensado) 
mostrándose, vistas detalles y cortes con todas sus dimensiones y acotados. 

с) Plano de armadura de la superestructura (caso de hormigón armado o pretensado) mostrando 
toda la enfierradura con su planilla y posiciones de los fierros, o en caso de pretensado con el 
detalle de cables y anclajes. 

d) Plano de encofrados de la infraestructura con las mismas aclaraciones que para el inciso b. 

e) Sila infraestructura es en hormigón armado, se detallará también su plano de armadura con 

| aclaraciones similares a las del inciso с. 

f Plano de detalles en el que se muestran, postes, pasamanos, juntas de dilatación, aparatos de 

apoyo, drenajes, etc. 
| 
g) Plano de obras adicionales, como ser defensivos, protección de terraplenes, prolongación de 


aleros, alcantarillas adicionales y en fin todo aquello que vaya vinculado con la seguridad del 
puente. 
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Figura 11.- Esquema para el ejercicio práctico. 
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Lo que permite calcular la luz más aconsejable para los tramos isostáticos: 


L= 35 * 1404 = 49.14 m. 
El número de tramos será: 
Pi GER тл д = 3.60 > 4tramos 
49.14 
En consecuencia se adoptará: 
L = 4425 т. 


Para esta luz se requieren juntas de dilatación del orden de 1 a 2 cms., con lo que la longitud 
total del puente será: 


Longitud = 4 * 44,25 +3 * 0.015 = 177.0450 m. 


Para obtener la luz de cálculo de estas vigas hay que tomar en cuenta que los ejes de apoyo 
se deben encontrar a una distancia mínima de 0.30 m. de sus extremos, con lo que: 


L, = 43.65 т. 
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CAPITULO SEGUNDO 
LINEAS DE INFLUENCIA 


.- La mayor aplicación de las lineas de influencia es justamente еп el diseño de los 
] , particularmente en el caso de estructuras hiperestáticas. 
A 
Y En el pasado se recurría a tabulaciones para ciertas relaciones de luces y que permiten 
[ directamente las ordenadas de las lineas de influencia tanto para momento como para corte 
юго luz de tramo. En los puentes, la aplicación de estas tablas resulta limitada porque solo 
para vigas de altura constante y determinadas relaciones de tramos. 


Para vigas continuas de sección variable o constante, se recurre a una diversidad de métodos 
los que se destaca por su simplicidad el método de distribución de momentos que sirve también 
el caso de estructuras aporticadas y por ello se lo estudia con detalle en el presente capítulo. 


ición.- Las líneas de influencia son gráficos a escala que permiten calcular solicitaciones ya sea 
momento flexor, corte o normales en secciones especificas para cargas distribuidas o puntuales 

en posiciones diversas, lo que permite establecer máximos positivos y máximos negativos 
dichas solicitaciones por efecto de la carga muerta y la carga viva en su movimiento. 


de influencia para tramos isostáticos.- A manera de repaso y como una Introducción se 
los siguientes casos: 


Línea de influencia de la reacción de apoyo.- Para una distancia variable x y una carga 
puntual unitaria, las reacciones toman las siguientes expresiones lineales: 


Figura 12.- Linea de influencia de la reacción en A: 


De acuerdo con la figura 12, la reacción de apoyo en A que también corresponde a una 
а cortante, está dada por: 
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Para y = % ; В. u Мо rp Cuando la carga Р = 1 se encuentra en е! sector a: 


b) Línea de influencia del esfuerzo cortante en una sección cualquiera.- Las reacciones son М = f° aF * (ax) ¡=(1-— у а-а жх 
las mismas del caso а у de acuerdo con la definición de corte, para una sección cualquiera С, Е 
se tiene que cuando la carga Р = 1 se encuentra en el sector a (ver figura 13). a 
Eb = A x M, = х E См — 1) 
Мс = Ra- 1 = —— - 1 = - — 
L L L 
| Discutiendo la ecuación lineal anterior, se tiene: Discutiendo esta ecuación, se tiene: 
| Para х INQ ў VW = 0 Para E = O М. ж 0 
Para ИрИ PNA E ч М. = -1 
a*(L-a) 
y Para : A SMA M = OS 
| Cuando la carga Р = 1 se encuentra en el sector L - a se tiene: ? 1 
в Е - х i Xx 
ү. > RS 25 - سے‎ Para КЕСТЕ: М, = L-a 
с а E L (3 
Discutiendo esta ecuación: 
AN Para х = 0 - У. = 1 
| Рага х = L ; ۷ - 0 
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Figura 13.- Linea de influencia del esfuerzo cortante. Figura 14.- Linea de influencia del momento flexor == 
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Cuando la carga P = 1 во encuentra en el sector L- a 


п, . а A (1- e ) * а 
so lleno: 
$ M, = a 
M, L a*(L-a) 
3 
М = 0 


de Influencia de los esfuerzos cortantes en vigas continuas articuladas 
г El análisis es similar por lo que en la figura 15 se muestran los gráficos de estas 
de influencia para diferentes secciones y en la figura 16 se muestra la linea de influencia 
de la reacción en С que se la obtiene por la sumatoria en valor absoluto de las lineas de influencia 
del corte a la izquierda de C más la linea de influencia del corte a la derecha de C. 


, Figura 15.- Lineas de influencia del esfuerzo cortante. 
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7 Figura 16.- Linea de influencia de la reacción interior. 


)  Uneas de influencia delos momentos flexores en vigas continuas articuladas (isostáticas).- 


Su análisis es similar al del caso с. _ 

Para la linea de influencia en correspondencia con el apoyo interior C, lo que se hace es aplicar 
a la linea de influencia de la sección B cuando a tiende a L. 

Como se puede observar en la figura 17, el resultado es que las lineas de influencia para 
jalquier sección de la ménsula comprendida entre С y D la linea de influencia comienza con una recta 
а 45”. х 


“Жез de tp laene Le Me 


| | 
КД 


Linea A2 imiluenciz Ae Mp 
Figura 17.- Lineas de influencia del momento flexor. 
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| | | | | 
| > | Lines del imbluencia or M, 


سے 


| | | 
Lines ae imfldenciz de Ад 
Е ЗЬ | 


| | 
| | | 
| | 


lineg AS fluencia de “a 


| | | ' | 
| | | Linea Ze htldencia de Qe | 


| | | | | | | Ж 


| 
| | i Штат | عاج‎ PRLE (= >? AL М. 


| | Zines a mtiuencia Ae Q izg. | 


| 
| 


Une As trey cia He Q Aer 


Figura 19.- Lineas de influencia de momentos flexores. 


| 
| 
| | | Lineas de influencia del momento flexor sobre а і 

- . poyo interior por el método de 

AT аә ze а as д2 | distribución de momentos.- Si los miembros de una viga son prismáticos de inercia variable o 
с —— constante, se pueden deducir las lineas de influencia por el método de Cross calculando para cada 

A РЕ... 
| 


caso, los coeficientes de distribución, las rigideces de los miembros y los momentos de empotramiento 
i | ón base a las siguientes expresiones: 


| | i Aan e ! SIN ا رت خر و‎ PA RL, - De acuerdo con la figura 20, los coeficientes de distribución están dados рог: 


“= * di £ * а 
| | А | А 
ГА А 
Cis a чилер 
e * фу 
Figura 18 - Lineas de influencia de corte y reacciones. | 


| | K S E Pl Es y 
Lineas de influencia para tramos continuos hiperestáticos.- А diferencia de los gráficos L - 5 EE 
anteriores estas líneas tienen continuidad y son curvilineas, existiendo variados procedimientos рага E ы dx +С | (L-x)*x de 


su deducción. En forma esquemática se muestran en las figuras 18 y 19, diversos casos. | 


* 1 
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в. - Relación que define la longitud de la parábola de la derecha. 
Relaciones principales para la utilización del programa LININPU.BAS.- De acuerdo con 


Los momentos de empotramiento por cargas concentradas están dados por: 


figura 20, para el cálculo de los coeficientes de propagación, factores de rigidez y momentos fijos 
[эзсе М | x * dx „э x * dx | 9 requiere conocer las variaciones en términos de B,, В, г, Y Ta 
+ =- а 
Me І, 8 , А > , Para vigas de espesor constante, se tiene: 
hi 
La solución de las ecuaciones integrales anteriores que se incluye al final del presente libro, Ph - h; >» 
ha sido programada por el autor con el nombre de LININPU.BAS y permite calcular coeficientes y P а у > pl 
momentos fijos en términos de relaciones r para las alturas y para la longitud de las parábolas. he he 


En conformidad con la figura 20, los sectores parabólicos son de inercia variable, de acuerdo 


De donde: 
hi ht MA) y hy =. ° (+ 
А, En las que: 
hs [ һ, = Altura total de la viga en A. 
5% 


ha = Altura total de la viga en B. 
ЦА = Altura total constante de la parte central. 
La utilización de este programa también puede ser extensiva a vigas placa aplicando el criterio 
РНИИ ОИ O ара о puede tener errores ала 
un À 


La recurrencia consiste en calcular secciones rectangulares equivalentes con las se 
Figura 20.- Viga de altura variable. ina los valores de г, y Ta- n 


Entre A у B,'L Tomando secciones rectangulares equivalentes, los momentos de inercia reales de laviga nos 
las siguientes alturas equivalentes: 


3] . 3 
* > х 12 |, 121 5 А 
1. = |А (n (1- куел h, = y h, = 

B B 


sustituidas en las expresiones de r dan: 


х 
AAA рер 
5.2 8 ا‎ Е: це 
Expresiones еп las cuales: B B 
= Inercia constante de la parte central, Boi бау А © 
ho 
0 


Entre B, * Ly B 


psp 
г As 


L ا امات حم‎ > imi had odene t orir piede A fan Ac umie 
x = Abscisas a partir de A. 3 
x, = AbscisasapartirdeB. 2 дш. э 
b = Distancia de la carga P al apoyo A. y B 
b, = Distancia de la carga P al apoyo B. 
г, Relación que define altura de la cartela en А. { è | Е а 
Relación que define altura de Іа cartela еп В. : А ү, 


В, = Relación que define la longitud de la parábola de la izquierda. 


+84: 


е.еа@одтаі!.сот) 


(edgaraguilaron 


edgar aguilar 


Descargado por 


o también: 


Relaciones que también pudieron ser obtenidas de la expresión de la ecuación del momento 
de inercia del tramo parabólico para |, = |, ух = 0. 


Para tacilitar el cálculo de los momentos de inercia de secciones T exclusivamente se ha 
preparado también el programa PROGEOPU.BAS que se incluye al final del presente libro. 


Ejercicio.- Calcular la altura real h, que deberá tener una viga T con cartelas parabólicas si 
se conocen las relaciones: г, = Оут, = 1.3 


а Е 


Secciones А yC > de, в 
toc ion 


Figura 21.- Viga placa de altura variable. 


De acuerdo con la figura 21 las alturas de la viga en el apoyo A y en el tramo central valen 1.0 
m., y en toda la viga el espesor de losa 0.2 m., ancho de nervio 0.4 m. y ancho útil de losa 2.5 m. 


Para las secciones A y С, la inercia es: 
|, =l, = 0.06751 m* 
En cambio la inercia requerida por la sección В será: 
l, =|, ` (1 + rg) = 0.06751 * (1 + 1.3) = 0.82139 m* 


Con la ayuda del programa PROGEOPU.BAS se puede tantear las veces que sea necesario 
hasta conseguir la inercia anterior sin embargo ya una primera idea de la altura se la obtiene asumiendo 
que se trata de viga con espesor constante lo que en el presente caso representaría comenzar el tanteo 


-%- 


1 2.3 т. y concluyendo, que por tratarse de una sección Т conviene adoptar 2:4 т. 


Valores de r aconsejables para diferentes tipos de puente.- Para la viga de la figura 22, 
para el predimensionado de las superestructuras tanto de hormigón armado como de 
pretensado son las siguientes: 


A B Сел D E 


m 


° © b 
Figura 22.- Relaciones r para diferente longitudes. 
En losas con luces menores a 10 m. 


К Ыы = „== Г = 0 


Еп losas con luces mayores a 10 т. 


M=156=0 ; la =le = = 0.4 
En puentes de viga y losa. 
=„=0 ; ra = = 1.3 го 1.5, 


En puentes con зөобібп cajón (volados sucesivos). ... 


= =0 5 rg =, = 16а1.7 3 r= 1.8 


лө 39821 2900/5019! ү Sl l х . z 
` Términos complementarios al método de distribución de momentos.- Las rigideces para 
| viga articulada en un extremo y empotrada en el otro (figura 23) están dadas por: 


Figura 23.- Viga de borde. 


E52% 1 


*(2*0,+0,) 


Descargado por edgar aguilar (edgaraguilarone.eaO0gmail.com) 


Encuentra más documentos en www.udocz.com 


Generalizando: En el tramo ВС: г, =r, = 1.4 


Елы 
Кош Ктк E Ba = B, = 0.395 
К se obtiene: 
Con lo que se calculan los factores de distribución. Сы = с, м - 0.7240 
“ЖЕЕ k або. о NER 12.3793 
K К L L Tomando la rigidez corregida del tramo AB, se procede al cálculo de los coeficientes de 
р = = 5 distribución. 74023 
EK a Е k PAN 
. _ е 5 ; 
Ek L L D. = _ DS = 0.4334 
за 7.1023 а, 12.3793 
Para no propagar los momentos distribuidos al apoyo articulado, el valor де k corregido está 28.5 38.0 
dado por: 
K -CL C) K 12.3793 
| =" | ab ba а 38.0 
En estas expresiones: ie TT A 5 Jm 05666 


| K = Factores de rigidez. 
k = Factores relativos de rigidez. 
Е = Módulo de elasticidad. 
| = Momento de inercia. 


Distribución 
Momento fijo 


| E = Luz del tramo. 
| | | С = Coeficientes de distribución. 
| Ejercicio.- Hallar por el método de distribución de momentos, la linea de influencia del 


momento flexor sobre el apoyo interior B de la viga cuyas dimensiones y relaciones r se dan en la figura 
| 24. 


A Б с D 
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22.52 
Figura 24.- Viga simétrica de tres tramos. 


36.00 


Se aplica un momento unitario de signo negativo a la izquierda del apoyo B y se lo distribuye 


Aplicando el programa LININPU.BAS se tiene que: por el procedimiento de Cross. 
| En el tramo AB: Г. а +] : B = 14 En forma similar se va colocando los momentos unitarios negativos a la derecha del apoyo B 
| B 0 в гета von lo que en el Cross anterior al pasar el momento fijo ala derecha, la acumulada de valores nos dará: 
de EE ' و‎ = А 

| йыш M,e 0.520 | -0.520 0.214 | -0.214 

y lo propio cuando el momento unitario se lo aplica a la izquierda de C, por simetria en el presente caso 
#0 liene: 
Mo -0.214 [0.214 -0.520 | 0.520 


y finalmente cuando el momento unitario se lo aplica a la derecha де С: 


E 


Mo. -0.214 | 0.214 0.480 | -0.480 Valores que se los reemplaza en la fórmula establecida anteriormente aplicándolos a las 

En consecuencia la ecuación de la linea de influencia de momentos flexores en el apoyo B, | rE r E онн ннн аа aS 
ре косо E арте овци {де influencia de los momentos еп el apoyo В. 

apoyo B, es decir: Con la ventaja adicional que estas ordenadas pueden ser graficadas directamente con la 

M, = -0.480*MF, +0.520*MF, -0.214*MF.,-0.214*MF, , ora 

Nuevamente se recurre al programa LININPU para calcular los momentos fijos, que en el 


presente ejemplo se los calcula cada décimo de la luz de cada tramo, tomando los momentos 
corregidos para los tramos de borde. 


Pol 


“В 
м! у” М” E 
48 BA E у, Sc = € 
€ о 
Figura 25.- Corrección рага el tramo de borde. 8 y 
o 
MF, = MF, * Ca, + МЕ,, ш 3 
5 3 
0 = 
Tramo АВ = CD = 28.5 т. а 2 
| со 
| 38 
| ба" ~ 0; љ= 1.4 ; B,=0 С B, = 0.526 O 
| 5 Е 
| 0.1: 0.0917 * 28.5 = 26135 > о 
0.2: 0.1764 * 28,5 = 5.0274 Б 5 
| 03: 0.2468 * 28.5 = 7.0338 Sg 
| 0.4: 0.2959 * 28.5 = 8.4332 0 Е 
0.5: 0.3156 * 28:5 = 8.9946 & б 
| 06: 0.3025 * 28.5 = 8.6213 s = 
п. рет 
08: 0.1943 * 28.5 = 5.5376 SE 
0.9: 0.1066 * 28.5 = 3.0381 qe 
a 
| Tramo ВС = 38.0 т. 
ALERTY : B, = 8, = 0.395 6 
| } 


| 07: 0.2609 * 28.5 = 7.4357 
| 


- 0.0100 * 38:0 = 0.3800 | 


-40- -41- 


LINEA DE INFLUENCIA DE MOMENTO EN EL APOYO B 


0.48 ME, | 0.52'MF,, Lowe, 


м. | ме, | мє, Гм, олем м 
| | ы | 
0.0000 0.0000 | 0.0000 
26135 1.2545 | -1.2545 
5.0274 -24132| 24132 
7.0338 -3.3762 | -3.3762 
84232 4.0479 | 4.0479 
43174 


-4.1382 
-3.5691 
-2.6580 
-1.4583 


0.0000 


0.3800 

1.1020. 
2.3560 
4.1648 | 
6.3688 
7.9192 
7.9116 
6.4410 | 
37126 | 


к! — 


0.0000 


Una vez obtenidas las lineas de influencia sobre los apoyos interiores es posible generar las 
lintas de influencia tanto para el corte como para el momento flexor en cualquier otra sección mediante 
la superposición de diagramas según se detalla a continuación. 


Lineas de influencia del momento flexor en una sección cualquiera del tramo de borde.- 
боп ayuda de la figura 26, se obtiene la siguiente expresión: 


Donde: 

= Ordenada de la linea de influencia isostática. 
E + Ordenada del momento en el apoyo B. 
Distancia izquierda de la sección en estudio. 


с 
Ш 


Longitud del tramo. 
M = 


Siguiendo con el ejemplo anterior, se calcula ahora la linea de influencia del momento flexor 
ёп una sección a=0,4*L del tramo de borde. 


a= 0.4 * 28.5 = 11.4 т. 


Ordenada de Іа linea de influencia en Іа sección а-а. 


Según la figura 27, la ordenada máxima del diagrama isostático esta dada por; 
11.4 * 17.1 
= 6.84 т. 


28.5 


Por proporcionalidad se deducen las ordenadas en secciones сада 0.1*L. 


A B 


02 0.4 0.6 08 


28.50 


Figura 27.- Linea de influencia isostática a 0.4 de L. 


La ecuación de superposición para este ejemplo estará dada por: 
М*„ = М +04 M, 
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Linea de influencia del momento flexor en una sección cualquiera de un tramo interior. - 


Con la planilla electrónica se obtiene: Al igual que en el caso anterior, basados ahora en la figura 28, se tiene: 


LINEA DE INFLUENCIA DE MOMENTO A 0.4 DE ВС _ 


| M HA Me, м, об, | ом | м“ 
0.0000 0.0000 9.0009 0.0000 0.0000 0.0000 
1.7100 0.5018 1.2082 А Р O 
3.4200 -0.9653 2.4547 poa iii 
5.1300 1.3505 3.7795 рее qa 
69 ЕНА е -2.4288 0.7219 
5.7000 1.7270 3.9730 p por 
4.5600 4.6559 2.9047 рм озен) 
3.4200 «4.4277 1.9923 po е; | 1 
2.2800 1.0632 1.2168 рои iD 5 
1.1400 -0.5833 0.5567 ни Ei E E 
0.0000 0.0000 0.0000 0 ая 5 $ 
087 SAHE 1.207 03968 3 £ 
1431 1401 45800) 215111 078% 1.6283 5 3 
-1.8473 -1.8473 -2.7709 4.1673 2 = 
20097 2.007 -3.0056 1542 ® б 
-1.8699 -1.8699 20008 1.0600 Е 8 
-1.5442 -1.5442 2.3162 -2.0037 = 5 
-4.1673 11673 prison pra 55 
RIB 10% j 3. -1.1709 14341 5 5 
E! 0.38 | 23006 62.70 0.9921 20119 1.5200 -0.5953 -0.8047 0.1200 gg 
Д а ami с 00000 0.0000 0.0000 0.0000 00000) афо | E р 
0.2601 0.2601 [| 0390 0.5833 1932 з о 
0.4740 0.4749 0.7110 4.0632 -0.3522 в Е 
| es лее 0.9547 14277 44729 2 
0.7380 0.7380 1.1070 1.6553 -0.5483 
0.7699 0.7699 1.1549 17270 -0.5721 
0.7219 0.7219 1.0828 -1.6192 -0.5364 
0.6021 0.6021 0.9031 1.3505 | -04474 
04303 мн ; 0.6455 -0,9653 03197 
0:2297 с 92.15 0.5593 1.2545 0.3356 05018 1662 
0.0000 0.0000 00000 0000) 00000 


LINEA DE INFLUENCIA DE CORTE A 0.4 DE BC 
М. R M, 


M 


0.0000 
0.5593 
1,0759 
1.5052 
1.8047 
1.9248 | 
1.8450 
1.5912 
1.1850 
0.6502 | 

0.0000 0.0000 | 
-0.9921 -0.1000 | 
-1.9514 -0.2000 
-2.9182 -0.3000 
-3.8604 -0.4000 
-3.8604 0.6000 
-4.6747 0.5000 
-5,0093 
-4.6182 
-3.5851 
-2.0119 
0.0000 
-1,4583 
-2.6581 
-3.5691 


| Figura 28.- Superposición de diagramas de momento, 
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Continuando con el ejemplo anterior, para una sección ubicada a 0.4*L=0.4*38=15,2 m. en el 41382 
tramo central. i * / 


4 3174 
-4.0479 
-3.3762 
24131 


i -1.2545 
Linea de influencia del esfuerzo cortante en una sección cualquiera.- Aplicando el == ج‎ TEE YT A 


procedimiento de superposición, se tiene de acuerdo con la figura 29: | 00000 


М,,°%*= М, +06 * M, +0.4* М, 


Valores que se resuelven con ayuda de la planilla que se muestra en la hoja anterior, 
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Para una sección cualquiera del tramo de borde: 


Ё L L 


Para completar los ejemplos se calcula ahora la linea de influencia del esfuerzo cortante 
en una sección ubicada a 0.4*L en el tramo central. 


Figura 29.- Superposición de efectos рага el esfuerzo de сопе. 


Lineas de influencia de vigas con rigidez infinita sobre apoyos elásticos.- Su aplicación 
va directamente a los diafragmas de puente por ser vigas altas en relación a su luz lo que permite 
tratarlas con gran rigidez y como están apoyados en las vigas principales que son muy largas y 
elásticas el apoyo de los diafragmas resulta elástico. 


En las figuras que siguen los apoyos se numeran de derecha a izquierda por razones de signo 
en el esquema de coordenadas, como se verá a tiempo de hacer las aplicaciones. 


En la figura 30 de muestra el diafragma de un puente de n vigas, en el que actúa una carga 
Р = 1 auna distancia В del punto 0 (punto de origen o de referencia). 


Una de las vigas principales del puente es el apoyo і cuya abscisa es L. y su flecha o deformada 


vu 


Ab 


Figura 30.- Viga rígida sobre apoyos elásticos 
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Por la rigidez de la viga la deformada del conjunto es una linea recta dada por: 


vy= a+ H*b 


Por otra parte, las reacciones elásticas son proporcionales a las deformaciones: 
а= қу 


Г Se supone que las п vigas principales son de sección constante es decir К = К, lo propio sus 
spaciamientos s son iguales y finalmente tomando el origen de coordenadas al centro del dialragma 


ticas en el apoyo і (ver figura 31). 


Р поз 1 ъ= 21 р В 


Ai =— f e 6 * { ) ) 
n n - 1 5 


En la expresión anterior: 


R = Reacción en el apoyo en cuestión. 


v 
! 


Carga puntual unitaria. 

Número de apoyos. 

Número del apoyo controlado de derecha a izquierda. 
Brazo de la carga P al centro del diafragma. 


Separación entre ejes de las vigas principales. 


(»-/)А 


Figura 31. Viga sobre apoyos elásticos con las condiciones de simetría. 


En base а la ecuación anterior, es posible determinar las lıneas de influencia tanto para 


momento flexor como para corte en cualquier otra sección del diafragma. 


Ejercicio.- A manera de explicación del procedimiento sea el caso de un diafragma de dos 
tramos en el que se pide calcular las lineas de influencia de las reacciones 1 a 3 y el corte y momento 
flexor ubicados a una distancia х del centro (ver figuras 32). 


La determinación de las lineas de influencia de las reacciones es directa, ya que es suficiente 
reemplazar en la ecuación anterior los valores correspondientes a cada caso: 
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B=s » s6 Р Р 2 B P 3 B 

А, 8 =0 » 16 Р R =— (1 + 6*( —) do => (i+ — — ) 
B=-s» -1/6 P 3 8 s 3 2 s 
В =s » 1/3 Р P - B Po 

Ra B=0» 18 Р U TINEN E OS {риф EON) Bae To (constante) 
B =-s» -1/3 P 3 s 3 k 
B=s » 1/6 Р i 

Ra B=0» 13 Р Р -2 B Р з. 8 
B =-s » 5/6 P R =— (1 + 6 *(— )— ) =— (1 -— — ) 

3 8 5 3 y 2° 5 


Se trata de ecuaciones lineales en las que se discuten 3 puntos según se detalla en la figura 


Con el mismo criterio se tiene que para el esfuerza cortante: 
x>B F VER, 


E 

x<8 ; V=R,-P 8 
=~ = Е 
Y para el momento tlexor: E 8 
> X; ы зв © М 
Y Mia — — ) (в ا‎ Р * (8-х) TE 
: 3 2. > — А а= 
чаа a = > 
Р :3...8 за 
“Кы += — Y ad ست‎ = и 
3 2 з f з 2 
ранет A A, 44 в E 
3 E 
=- ; Р с Е 
M = — (8 = х) 9 E 
е & 
o с 
=0 ; Р E g 
M = (s x) @ z 
3 0 ш 

Q 

. =X ; P 3 х 
-4 ——-- y из жеше: уч E WS === YA Ey) 
“жее ade francia q 3 2 s Kad 
ро 2 ++ Э=® )Jro-x) ЯЕ Р 5 Р 
Б 7 وس د ب ا‎ (6 I Р MA TPO PE 


> ور‎ анор sde M, У] лу #25) 


Aplicación,- Еп un puente isostático-de 20 m. de luz, con 3 vigas principales (ver figura 33), 


Figura 32.- in RAR OU ARA pide calcular momentos flexores en su diafragma central. 
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Figura 33.- Diafragma interior en un puente de 20 m. 


Para el camión tipo MS18 y a manera de hacer comparaciones, se pide calcular momentos 


máximos para los siguientes casos: 
a) Momento al centro del diafragma. 


b) Momento máximo definido por el teorema de Barré. 
c) Momento máximo maximorum definido рог el teorema de Courbon. 
Para esta aplicación es preciso recurrir a conceptos que son detallados en el capítulo tercero 


y así se tiene que el impacto está dado por: 
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15 sob ун, seins 


L + 38 200 + 38 


= 0259 э» 259% 


! = eL сози паа 
L = Luz del tramo en metros. ° 0625 1 
r otra parte кает алынма йы cnn 1 aan 


E REL 


| 190 más 4 т е | ааг | 


ista e едә са 772 5, 72 


Lör СЕА 3 versať 
Figura 34.- Esquema de los camiones tipo MS18. 


De ные онай porra al tato apta del sos 
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Figura 35.- Reacción por fila de ruedas sobre el diafragma. 
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Se asumo dos kamos inostáficos que descargan en R, con lo que: 


* Reemplazando valores y ubicando los dos camiones, se tiene: 
Mies: +. 72 * 57 42 1.20 180 
A о +. R =1203 Ma кч 
100 
Esto valor dobo ser incrementado por el impacto: 
Я = 1.2590 * 1233 = 155.23 Kn 
a) Роа evaluar el momento al medio del diafragma, se бепе que х = О con lo que la ecuación 155.23 Kn 155.23 Kn 155,23 Kn 155.23 Kn 
de la linea de inflvencia basada en la figura 36, será para: 
B <0: 
P з: в , 
M = (1 + 7 б № 
з 2 2 s 
2 3 БҸ. 
Para M =0 ; 8. = 8, pa S М 
Үрмаб>о ; asco! (20 (80 Į 
P 3 *. В | Б 
a ج‎ E © - Р "В М | -s=300 ` gg 
3 EL ж № Figura 37.- Linea de influencia sobre el apoyo interior. 


El momento al centro del diafragma para las dos fajas de tráfico valdrá: 
М = 155.23 * (- 0.5 + 0.4 + 1 + 0.1) = 155.23 Кп-т. 


b) Para encontrar el momento máximo según el teorema de Barré, se determina la posición de los 
camiones de la siguiente manera: "Cuando se tienen varias cargas puntuales, se busca la 
Ubicación de su resultante para luego colocar estas cargas, de manera que el centro de simetría 
del tramo quede en medio de la distancia entre la posición de la resultante y lacarga mas próxima 
a ella, para asi obtener el momento máximo en coincidencia con la carga anteriormente 
especificada”. 


Aplicando este teorema al conjunto de las 4 filas de ruedas se tiene el esquema de la figura 
ЭК” 
| 80 МА 180 | 


1 
| 155.23 Kn 155.23 № 155,23 Kn 155.23 Kn 


з. 
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у АЫ 620.92 Kn Ы Юле рттар 
Figura 35- Limea de influencia del momento en ж. | 
Figura 38.- Ubicación de los dos camiones según el teorema de Barré. 
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Se obtiene para este caso que х= 0.3 m., con lo que se calculan las coordenadas y se por tanto: 
colocan los camiones en la posición más desfavorable que es la que se detalla en la figura 39. 


d = 0.6 т. 
ao 2 
пиш 30 06 
| е а= тоо 
155,23 Kn 155,23 Kn 155.25 Kn 155,23 Kn 6 2 
x = 0.20 + 0.60 =0.80 m. 


Reemplazando estos valores en las ordenadas del diagrama de momentos que se muestra en 


1 des 


"TS - х) = - — (80 = 08) =  -0.3667m, 
6 < 6 
; 3x 1 3 “08 р к 
Figura 39.- Linea de influencia del momento para el máximo según Barré. (1 +—) (rr + -y ao СЕ a 
El momento máximo que se obtiene en este caso será: Г ИРЕ 3 2.*.30 


M = 155,23*(-0.315+0.495+1,035+0.045) = 195.59 Kn-m. 


Valor que como se puede observar es mayor al calculado para el medio, pero como se ve en 
el caso siguiente no es predominante. 


c) Para las dos fajas de tráfico, se tiene que el momento máximo se presenta en | 
correspondencia соп una de las filas de ruedas interiores, o sea dada la simetría en А ó en 
B de acuerdo con la figura 40. 


ү .23 Kn F .23 kn г 155,23 Kn = .23 Kn 


Figura 40.- Агов de hd тезе sobre el diafragma. 
Según Courbon, la distancia x a la cual el momento es máximo está dada por: 
я И | 


онна, yB, le p ESERE з E ali 
o también por proporcionalidad de triángulos. 


Т 


«202 4.80 


er map: 


155.23 Ка 155.23 В 155.23 Ка 155.23 Ка 


5 d 
Con e =- — 
6 2 
d = Distancia de una de las filas de ruedas interiores al centro de gravedad del conjunto 
de filas de ruedas. Figura 41.- Camiones en posición para el máximo maximorum. 
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М = 155.23*(-0.074+0.586+1.027-0.113) = 221.36 Кп-т. 
Que como se puede observar es mayor a los obtenidos en los dos casos anteriores, en 
consecuencia en la práctica solo se debe aplicar este último procedimiento. 


Porotra parte, en los tres ejemplos anteriores se observa que alguna de las filas de ruedas pisa 
en sectores negativos por ello es conveniente analizar también para este último caso con una sola faja 
de tráfico, con lo que se obtiene: 


18 
d = = 09m. 
2 
3 0.9 
e = = 0.05 т. 
6 2 
х = 09 + 005 = 095 т. 


Dibujando y cargando la correspondiente linea de influencia, se obtiene: 
М = 155.23 * (0.393 + 1.008) = 217.48 < 221.36 Kn-m 
En algunos capítulos posteriores se muestran otros casos particulares de lineas de influencia 


CAPITULO TERCERO 
SOLICITACIONES A CONSIDERAR EN LOS PUENTES 


Conceptos y normas para las cargas.- Entre las diversas solicitaciones que se deben considerar en 
91 diseño de los puentes, se tiene: El peso propio, la carga viva, el impacto el frenado, el viento, la fuerza 
de la corriente de agua, la subpresión, la fuerza centrifuga, el sismo y Otras particulares como ser el 
Фһодие de los hielos etc. 


Las magnitudes de estas solicitaciones están basadas en datos empíricos y están definidas 
өп normas o reglamentos para el diseño de los puentes. 


r En el presente texto se usan las normas A.A.S.H.T.O. (American Asociation of State Highway 


Розо propio.- Esta es una carga que debe ser definida previo predimensionamiento de la estructura 
y en ningún caso debe ser menospreciada y tampoco exagerada ya que la limitación de longitud de 
vanos fundamentalmente se debe al peso muerto de las estructuras. 


Para el prediseño se tiene una serie de datos que guardan relación con obras que ya han sido 
construidas. 


La carga muerta de la superestructura generalmente esta constituida por las vigas, la losa y 
los diafragmas que constituyen lo que mas propiamente se denomina la carga muerta permanente. Y 
complementarias a estas se tienen: Las aceras, los postes, los pasamanos, la capa de rodadura, 
tuberias, cables y otros servicios públicos. 


La carga muerta de la infraestructura la constituyen su coronamiento, elevación y fundación. 


Carga viva.- Esta constituida por los vehículos tipo que se detallan a continuación, ya que la carga de 
los peatones y fuerzas complementarias generadas por estos mismos se consideran como otros 
Цетеѕ en el presente capitulo, 


En todos los casos, la permanencia de la carga viva sobre los puentes es en general inferior 
а las 24 horas. 


El reglamento A.A.S.H.T.O. distingue dos tipos de carga viva: CAMION TIPO que se toma 
como carga única por cada faja de trafico y su correspondiente CARGA EQUIVALENTE que 
+ reemplaza al camion tipo al haberse sobrepasado una determinada longitud, 


Camiones tipo.- Adoptando la nomenclatura del sistema internacional, se distinguen; los tipo M y los 
MS. 


Los camiones M están formados por dos ejes de ruedas espaciados a 4.3 т. (ver figura 42) 
con las ruedas delanteras pesando la cuarta parte de las traseras. Cada eje consta de dos ruedas las 
que están espaciadas a 1,8 т. 


Pertenecen a este grupo el M18 y M13.5 cuyos pesos son respectivamente de 20 y 15 
toneladas inglesas (cada tonelada inglesa tiene 2000 libras). En unidades del sistema internacional 
los pesos de los ejes son los que se detallan en la figura 42 


Los camiones MS están formados por un camion M y su acoplado S, es decir que el Мез el 
detallado anteriormente y su acoplado corresponde a la adición de un eje trasero cuya separación es 
variable entre 4.3 y 9.0 m. (ver figura 44). 


Pertenecen a este grupo el MS18 y MS13.5 con pesos en toneladas inglesas de 36 y 27 
respectivamente. 


En todos los casos incluida la carga equivalente, el ancho mínimo de cada taja de trafico para 
el diseño es de 3 m. pudiendo alcanzar un máximo de 4.5 m. 
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М = Peso tota? gel coro 


| Ancho ak coda 


MB.5— 75 Р 
180| ют. r trasera 5— 335 es. 


MIA — 50 ems. 


3.09. 3ncho de (3/3 


дег / 20 260 


Figura 42.- Detalles de los camiones tipo M. 
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Figura 43.- Detalles de los camiones tipo MS. 
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say equivalente.- Tiene la misma nomenclatura que los М cubriendo а su vez los correspondientes 


La carga equivalente esta constituida por una carga distribuida en superficie que se puede 
aplicar por tramos o sectores acompañada de una carga distribuida longitudinalmente tipo borde de 
о y cuyo valor para esta ultima es diferente según se trate de momento o corte el esfuerzo que 
se busca. 


En la figura 44, se muestran estas cargas equivalentes aplicadas a un ancho mínimo de faja 
дез m., en consecuencia lo que se ve es una carga por unidad de longitud y otra puntual. Esta puntual 
se aplica una sola vez en las lineas de influencia, sin embargo, existe un caso (ver figura 48) en el que 
соор dos puntuales tipo borde de cuchillo y es cuando se calcula el momento máximo sobre apoyo 
interior. , 


Todos los vehiculos anteriormente descritos fueron establecidos el año 1944 bajo la notación 
inglesa de Н para los camiones sencillos у HS para los aue llevan acoplada äi 


La equivalencia de estas notaciones es la siguiente: 
M18 ш H20 = H20/44 


М13.5 = HS = H154 

M9 = H10 5. .H10/44  (endesuso) 

MS18 = HSA = Н20816 = HS20 = HS20/44 
MS135 = HSiS =  Hi5S12 = Н515 = HS15/44 


80.00 AN pars momanto 
116.00 и paro corte 


ШШИШЕИШШШШ ШЕШШ ШШШ 
Carga eguivalente МІВ и "S&B 


9.35 


ESTIS cargas 
cl DEN 

en ma (2/3 
ve IO ют. 


ads ancho 


60.00 AW pars momento 
87.00 у pora corie 
ATT 
Carga Equivalente MSS Y MB 


7.00. 


40,00 AN poro mealê 
58.00 4W para corte 
CA 
Cargo СИЛ vatente м9 


4.68 Ve, 


Figura 44.- Cargas equivalentes. 
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-~ al eje de simetría de la viga. 


Figura 45.- Ubicación de ejes con el teorema de Barré. 


En resumen, los camiones tipo están constituidos por cargas puntuales por lo que resulta 
interesante aplicar el teorema de Barré para la ubicación de los momentos máximos en vigas 


` simplemente apoyadas. Como:resultado de ello еп la figura 45, se muestran las ubicaciones que se 


deben dar a estos camion 3 con relación al eje de simetría de los tramos isostáticos para obtener el 
чэче. ab. ia. tao la carga P (marcada en la figura con m) mas próxima 


Lo que se hace es ubicar el centro de la viga con la mitad de la distancia entre la rueda marcada 
соп т y la resultante del conjunto de ruedas. 
La forma esquemática de aplicar estas cargas es la siguiente: 


AR 
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Figura 47.- Camión tipo y carga equivalente para hallar momentos 
máximos positivos en vigas continuas. 


Figura 48.- Camión про y carga equivalente para hallar momentos máximos 
negativos en vigas continuas. 


Figura 49.- Momento máximo por camión tipo en los volados 
siendo L la luz del volado. 
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Figura 50.- Camión tipo y carga equivalente para hallar el corte máximo en los 
apoyos de vigas isostáticas. 


РА 


Figura 51.- Camión tipo y carga equivalente para hallar el corte máximo 
en una sección cualquiera de vigas isostáticas. 


pp 


Figura 52.- Camión tipo y carga equivalente para hallar el corte máximo 
junto a un apoyo interior en vigas continuas. 
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Figura 53.- Camión tipo y carga equivalente para hallar el corte 
máximo en una sección cualquiera de una viga contínua. 


Prevenciones para sobrecarga extraordinaria.- Con excepción de los camiones MS18 y M18 para 
verificar los diseños en estado de servicio se tomarán providencias para cargas pesadas infrecuentes 
aplicando en una faja cualquiera de tráfico el camión correspondiente MS ó M duplicando su peso, sin 
otras cargas concurrentes en las demás fajas. En tal estado de carga, las tensiones resultantes de la 
combinación de carga muerta, viva e impacto aplicadas en la totalidad de la sección transversal no 
deben ser mayores que el 150 % de las fatigas admisibles permitidas de acuerdo al diseño. 


Esta sobrecarga se aplicará a todas las partes afectadas de la superestructura incluyendo las 
vigas longitudinales, con excepción de la losa de piso. 


Para el cálculo en estado límite último no es aplicable esta especificación. 


Impacto.- Las solicitaciones producidas por las cargas М б MS deben ser incrementadas para los 
ítemes del grupo А, por concepto de efectos dinámicos y de impacto. 


No se aplicará el impacto a los ¡temes del grupo B. 


a) Grupo A. 

1; La superestructura incluyendo columnas resistentes de acero о concreto, pies 
derechos, torres de acero б pórticos, y en general aquellas partes de la estructura que 
se extienden encima de la tundación principal. 

2. La porción por encima de la línea de tierra de los pilotes de concreto o acero que estén 
rígidamente conectados con la superestructura como en el caso de pórticos u otras 
estructuras continuas. 

b) Grupo B. 

1. Estribos, muros de contención, pilas y pilotaje con excepción de lo especificado en 
el grupo А-2. 

2. Fundaciones. 

3. Estructuras de madera. 

4, Cargas en las aceras. 

5, Alcantarillas y otras estructuras con un relleno superior a 0.9 m. 


Para la evaluación del impacto, se tiene la siguiente fórmula: 


| = Fracción de la carga viva por impacto con un máximo de 30 %. 
L = Longitud en metros de la porción de la luz que se carga para provocar los máximos 
esfuerzos en el miembro. 


Para el caso de la figura 48, L es el promedio de L, y L,. En las figuras 46 a 53, se marca 
justamente el valor de L que corresponde a esta expresión. 


La longitud cargada "L" será especialmente considerada como sigue: 
Para pisos de calzada usar la luz de cálculo. 


Para vigas transversales, usar la luz libre del miembro. 


Para calcular los momentos debidos a los camiones la luz L para la fórmula del impacto 
corresponde a la del tramo, y en el caso de volados a la distancia del centro de momentos al eje más 
alejado del camión. 


Para los esfuerzos cortantes, debidos a la carga de camiones usar la longitud de la porc 
cargada de la luz, desde el punto considerado hasta el apoyo con excepción de los volados donde 
tomará para el impacto por corte, el 30 % de la carga viva. 


Para vigas continuas usar la luz que se considera para los momentos positivos y el prome 
de las dos luces adyacentes para los momentos negativos. 


Para alcantarillas con relleno: 


4.05 9 
Siendo: 
h = Altura del relleno en m. (inferior a 0.9 m.) 


Fajas de tránsito.- Las cargas por faja de tránsito o camiones se supondrá que ocupan un ат 
mínimo de 3 m. pudiendo alcanzar un máximo de 4.5 m. 


Las cargas serán colocadas en una faja de tránsito diseñada con un ancho de: 
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W = Апсһо de la faja de tránsito. 
N = Número de fajas de tránsito. 
W, = Ancho libre de calzada (entre bordillos). 


En la tabla siguiente, se dan los anchos para a diferentes fajas de tráfico: 
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Se supone que los camiones o las cargas equivalentes ocuparán dentro de su faja de tránsito 
individual W cualquier posición, de modo de producir los máximos esfuerzos. 


Reducción de la intensidad de las cargas.- Cuando se producen esfuerzos máximos en cualquier 
miembro por la carga simultánea de cualquier número de fajas de tránsito, los siguientes porcentajes 
de los esfuerzos por carga viva, se emplearán en vista de la improbable coincidencia de las cargas: 


Una o dos fajas .................... 100 % 
tres fajas seg 90 % 
cuatro o más fajas ................. 75 % 


La reducción de la intensidad de las cargas en las vigas transversales será determinada como 
en el caso de los reticulares principales o vigas maestras, utilizando el ancho de la calzada, el cual 
deberá ser cargado para producir los máximos esfuerzos en las vigas transversales. 


Cargas en las aceras - Los pisos de las aceras, largueros y sus soportes intermedios serán diseñados 
para una carga viva de 4.15 Kn/m?. Vigas maestras, reticulares, arcos y otros miembros serán 
diseñados рага la siguiente carga viva aplicada en la superficie de la acera: 


Luces menores a 7.6 т. de longitud ....................... 4.15 Kn/m? 
Luces de 7.61 m. a 30.00 т. .... 2.90 


Luces mayores a 30.01 т. de acuerdo a la siguiente expresión: 


4461 168 - w 


р = (146.3 + 
L 1520 
Donde: 
р = Сагда viva en Kn/m? (máximo 2.90 Kn/m?) 


r 
Ш 


Longitud cargada del miembro а verificar en т. 


w = Ancho de la acera en т. 


| Al calcular los esfuerzos en las estructuras que soportan aceras en voladizo, la acera será 
considerada cargada en su totalidad solamente en un lado de la estructura si es que esta condición 
produce los máximos esfuerzos. 


| Los bordillos de seguridad o bordillos anchos рага el uso ocasional de peatones serán 
diseñados para las cargas especificadas anteriormente si es que el ancho del bordillo es mayor a 0.6 
m. porque de ser menor no se aplica la carga viva. 


El ancho mínimo para que se pueda denominar acera es de 0.45 m. 


pes Es una fuerza horizontal de 7.5 Kn/m provocada por el choque lateral de los vehículos contra 
s bordillos. 


Se la aplica a una altura máxima de 0.25 m. por encima de la capa de rodadura, y en caso de 
que el bordillo sea de menor altura esta se la aplicará en la parte superior (ver figuras 54). 


EES e 75 kN/m 


Figura 54.- Fuerza de choque aplicada a los bordillos. 


Parapetos, postes y pasamanos.- Se prevén en los bordes de las aceras o directamente de li 
calzadas para proteger a los peatones o a los vehículos. En algunos casos se prevén parapet 
vehiculares entre la calzada y la acera y al borde de la acera postes y pasamanos peatonales. 


a)  Parapetos y barreras vehiculares.- Cuando el propósito de la vía es para uso exclusivo с 
vehículos, se debe prever en el puente parapetos de hormigón, metal o madera o ur 
combinación, de forma tal que garantice que el vehículo no salga del puente y asimismo sufi 
ко para lo que es aconsejable darle continuidad y buenos anclajes, cuidando la estétic 

puente. ` 


En estos casos el reglamento A.A.S.H.T.O. recomienda tomar una fuerza horizontal total с 
45 Kn,, la misma que puede ser fraccionada como se puede ver er la figura 55 donde se muestra 
algunos casos frecuentes. 


Esta carga se la aplica perpendicularmente a la dirección del tráfico y concentrada ya sea e 
los postes o al medio de las barreras según cual sea el elemento que se está diseñando. 
La altura máxima de las protecciones debe llegar a 0.7 m. y si lleva parapeto. este a 0.451 
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Figura 57.- Parapetos, postes y pasamanos mixtos. 


b) Postes y pasamanos peatonales.- Estos se disponen en pasarelas o puentes de ciudad donde 
las aceras y calzada coinciden con la sección de las calles. Sin embargo lo correcto es separar 
la calzada con los parapetos detallados en el ¡tem a y al borde de la acera los del item b. 


En los pasamanos peatonales se aplican simultáneamente cargas distribuidas de 0.75 Kn/m, 
en el sentido vertical y + 0.75 Kn/m. en el horizontal. 


La altura del pasamanos superior debe llegar a 0.9 т., ver figura 56. 


с) Parapetos, postes, barreras y pasemanos mixtos.- Tratándose de puentes de ciudad en 
correspondencia con vías que permiten circular a los vehículos con velocidades apreciables o 
cuando las aceras resultan muy bajas se recomienda hacer los diseños con este tipo de 
parapetos, en los que hasta los 0.7 m. de altura se aplican las solicitaciones especificadas en 
el ítem a, en cambio el pasamanos que llega a los 0.9 т. recibe las solicitaciones especificadas 
en el ítem b (ver figura 57). 

Fuerzas longitudinales.- Son provocadas por el frenado brusco de los vehículos y su magnitud está 

dada por el 5 % de la carga viva sin impacto aplicada en todas las fajas de tráfico y desarrollada en 

la misma dirección. Se emplea la carga equivalente y su correspondiente carga concentrada para 
momento según se detalla a continuación: 


Е. =.008 * (q * Lo» 6) "п 


А 
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E = Fuerza longitudinal debida al frenado. 

q = Carga equivalente del vehículo especificado, 
L = Longitud total del puente. 

c. = Carga concentrada para momento. 

n = Número de fajas de tráfico. 


El centro de acción de esta fuerza se encuentra a 1.8 m. sobre la capa de rodadura. 


Cargas debidas al viento.- La presión debida al viento incide tanto en la superestructura como en la 
carga viva y la infraestructura. Su dirección es variable, pero para el diseño se trabaja solo con las 
componentes en la dirección perpendicular al tráfico (sobre la elevación del puente) y paralela al tráfico. 


Viento en la superestructura.- Estas solicitaciones vienen expresadas por unidad de superficie 
expuesta en elevación, es decir que esta superficie en elevación sirve para las dos componentes. 


Cuando se diseña la superestructura sólo se toman en cuenta las fuerzas transversales 
perpendiculares al tráfico con valores de 3.75 Kn/m2 para reticulares y 2.25 Kn/m2 para vigas de айт 
llena. 


En cambio cuando se diseña la infraestructura, además de las reacciones еп las фс 
direcciones transmitidas por la superestructura se tiene las presiones del viento aplicadas directamen! 
en la infraestructura según se detalla en el inciso correspondiente. 


Las fuerzas transversales como longitudinales transmitidas por la superestructura par 
diversos ángulos de la dirección del viento son las que se indican en los cuadros siguientes, en los qu 
el ángulo de esviaje es medido entre la dirección del viento y la perpendicular al eje del camino. L 
dirección supuesta del viento será aquella que produce los máximos esfuerzos en la infraestructur 
debiendo ser aplicadas simultáneamente en las dos direcciones. 


Tabla de fuerzas de viento en la superestructura para 
diferentes ángulos de Incidencia en Kn/n:- 


Reticulares 


Vigas Maestras 


Longitudinal Longitudinal 
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En puentes corrientes con luces hasta de 50 т. se emplearán las siguientes cargas: 
Viento longitudinal en la superestructura: 0.60 Kn/m* 
Viento transversal en la superestructura: 2.45. Кп/тё 
Viento en la carga viva.- Será considerada como una fuerza por metro lineal de estructura de acuerdo 
a la tabla siguiente: 


Estas cargas se aplican a 1.8 m. por encima de la capa de rodadura. to 

En puentes corrientes con luces de hasta 50 т. se emplearán las siguientes cargas: _ 

Viento longitudinal sobre la carga viva: 0.60 Кут. 

Viento transversal sobre la carga viva: 1.50 Kn/m. Î 
Viento en la infraestructura.- Además de las reacciones por vient transmitidas por la superestructura 
se tomará una presión de 2 Kn/m2 aplicada en la dirección más desfavorable para lo que luego de su 
aplicación se la descompone en las dos direcciones antes mencionadas. 

| En la figura 58 se muestra la dirección más desfavorable del viento sobre una pila, de manera 
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Figura 58.- Viento destavorable en la infraestructura. 
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р =Presión del viento en la infraestructura = 2 Kn/m?. 
L = Separación entre ejes de pilas en metros. 
О =Ancho de la pila en metros. z 
В  =Espesor de la pila en metros. 2 
H- = Altura libre de la pila entre el nivel de aguas y su coronamiento en metros. E 9 
Las unidades para F,, у F,, serán en Kilonewtons. © 


Figura 59.- Emplazamiento de una pila. 
Fuerza de levantamiento.- Se tomarán providencias para la unión adecuada de la superestructura 
con la infraestructura cuando una carga o combinación de cargas incrementadas al 100 % de la carga 
viva mas impacto provoque fuerzas de levantamiento en cualquier apoyo. 
Fuerza de la corrlente.- Las aguas provocan una fuerza con tendencia a volcar particularmente las 
pilas por ello estas deben ofrecer la menor resistencia posible, lo que se consigue dándole formas 
hidrodinámicas (ver figura 59) у lo que es más ubicando la pila con la menor sección en la dirección 
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de la corriente y es por ello según se puede observar еп la figura 59 que los puentes frecuentemente 
non onviajados. 


Extremo plano K = 0.70 


Extremo circular К = 0,35 


Ё = 30° — К = 0.26 
Extremo 4 g 45% > K = 0.30 
de ø = 90% — К = 0.44 


Figura 60.- Constantes K según las formas de las pilas.. 
La presión de la corriente está dada por: 
Рр. = К * ү 
Donde: 
р = Presión de la corriente еп Kn/m2 
у = Velocidad de las aguas еп m/seg. 
K = Constante cuyos valores se deducen de la figura 60. 
Empuje detierras.- Los estribos, además de recibir las reacciones transmitidas porla superestructura 
están sometidos al empuje de las tierras que conforman el terraplén de acceso para lo que se aplican 
las siguientes expresiones: 
Cuando no hay sobrecarga en el terraplén: 


д > h? $ (e sen о) 


2 * (1 + sen о) 


h 


y = 
3 


Cuando se considera carga viva distribuida sobre el terraplén se trabaja con Una altura 
equivalente que es adicionada a la altura del relleno o sea: 


> 0.6 т, (mínimo 0.6 m) 


9" h*(h+2* h) * (1 -sen е) 
2 * (1 + seno) 


Е = 
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Оопде: 

= Empuje resultante en Kn/m. 

= Peso específico del terreno en Kn/m* 

= Altura del relleno en metros. 

= Angulo del talud natural del terreno en grados. 

= Cota a Іа que actúa la resultante del empuje en metros. 

= Айша equivalente adicional para el diagrama de presiones en metros, 


= Sobrecarga en el terraplén en Kn/m? (Se recomienda aplicar un mínimo de 
10 Kn/m?). 


= узе a JO mMm 
Ñ 


TETAS z 
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Figura 61.- Presión de tierra en el estribo. 


A 


Las presiones calculadas con las fórmulas anteriores no deben ser inferiores a las de un líquido 
con peso específico de 4.8 Kn/m3, es decir: 


48 * f? 


Donde: 
E = Empuje resultante en Kn/m. 
h = Altura del relleno en metros. 
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Cuando los accesos llevan losa de hormigón armado adecuadamente diseñada y apoyada en 
el coronamiento del estribo no se considerará presión por carga viva. 


De todas maneras, tanto estribos como aleros deben llevar drenajes consistentes en 
barbacanas (huecos que atraviesan los muros) o colectores con tuberia perforada y relleno en un 
espesor de 0.3 m. detrás del muro con material granular graduado a manera de filtro. 


e pa En general cuando se considera sismo en los puentes, la fuerza horizontal está 


F, = Fuerza horizontal aplicada en cualquier dirección y en el centr veda: 
de la estructura. 4 кин j 


D = Сада muerta de la estructura. 


С = 0.02 para estructuras en i 
f cuyo plano de tundac ; 
presiones mayores 4.0.4 add ión el terreno está sometido a 


С = 0.04 para estructuras en cuyo plano ae mundación el terreno está sometido 
А i 
presiones inferiores a 0.4 MPa. ш РЕЯ 


С = 0.06 para estructuras asentadas sobre pilotes o tubulon 
consideración la carga viva. малана 


Se recomienda tomar en este aspecto las normas рагаѕіѕтісаѕ de cada país. 


Fuerza centrífuga .- Cuando un puente está ubicado en una curva, se deberá tener cuidado de verificar 
la fuerza centrífuga que puede provocar momentos torsores importantes en la superestructura y 
esfuerzos cortantes a nivel de apoyos y coronamiento de la infraestructura. 


Жы Esta fuerza viene dada como ип porcentaje de la carga viva sin impacto y se evalúa con la 
siguiente expresión: 


y? 
с = 0.788 * ——— (Еп porcentaje) 


Donde: 
v = Velocidad de diseño de la carretera en Km/Hr 
Radio de curvatura en el eje del puente en metros. 


2 
и 
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La fuerza horizontal resultante por este concepto debe ser aplicada a todas las fajas de 
tráfico. 


La altura de aplicación de esta fuerza es 1.8 m. sobre la capa de rodadura. 


En los puentes curvos se debe prever el peralte de la calzada evitando espesores 
adicionales, es decir alzando las vigas. 


Cuando un piso de losa de hormigón armado о un tablero de parrilla metálica está ligado а sus 
apoyos, se puede suponer que el tablero resiste dentro de su plano el corte resultante de la fuerza 
centrifuga que transmite la carga viva, para lo que el peralte será tomado en cuenta. 


Distribución de las cargas de las ruedas sobre las vigas longitudinales.- Para ol disoño de las 
vigas, las cargas actúan como puntuales tanto en el sentido longitudinal como en el transversal, en 
cambio en las losas se distribuye en lo que se llama ancho de distribución. 


Si nos imaginamos una sección transversal de un puente, la reacción de cada lila de rue - 
en el sentido longitudinal no incidirá en su totalidad sobre una sola viga, sino que la influencia s 
cada viga será de todas у cada una de las filas de ruedas. Рага considerar estainfivencia se tiene | 
las vigas interiores las denominadas fracciones de carga que son coeficientes en función d 
separación s entre ejes de vigas. 


O sea que tanto el esfuerzo cortante como el momento flexor que se calculan para una 
fila de ruedas al ser multiplicados por la fracción de carga dan la solicitación en cada viga inten 


En cambio para las vigas exteriores o laterales se asume que la losa o el piso actúan с 
simplemente apoyados sobre la viga inmediata interior, por otra parte, se debe ubicar el camión 
a una distancia de 0.6 m. del bordillo y si se aplica pesos unitarios a las ruedas la fracción de с 
para las vigas exteriores será la reacción isostática sobre ella. 


Una vez evaluadas las fracciones de carga se debe tomar en consideración lo siguien 


a) Posición de las cargas para el esfuerzo cortante.- En el cálculo de las reacciones en lan y 
longitudinales no se aplica fracción de carga a la rueda en correspondencia con el ароу‹ 
cambio sí se lo haee con las ruedas situadas en otras posiciones. 
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b) Momentos quis en las vigas longitudinales .- En vista de la complejidad del analisis teórico 
para la distribución de las cargas de las ruedas sobre las vigas, el método empírico denarito acá 
está autorizado para el diseño de puentes corrientes de carretera, 


En el cálculo de los momentos flexores en vigas longitudinales se supondrá que no hay 
distribución longitudinal de las cargas de las ruedas, la distribución lateral so dotorminará como 


sigue: 


1) Vigas longitudinales Interiores.- El momento flexor por carga viva para cada viga interior 


será determinado aplicando la fracción de carga que se la obtione de la siguiente tabla 


К-ТА 
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CLASES DE PISO 


Madera 
Tablones 


Tablas de canto de 0.10 m. 
Tablas de canto > = 0.15 m. 


Hormigón Armado 


Sobre Vigas | de acero o de 
hormigón prefabricado. 


Sobre Vigas T de hormigón 


Vigas de sección cajón 


Sobre vigas de madera 


Parrilla metálica 


Espesor menor a 0.1 т. 


Espesor de 0.1 m. ó más 


En esta tabla: 


Una Faja de 
Tráfico 


0.820 
0.730 
0.656 
Si $ > 15m. 


ver nota 1. 


Dos o más Fajas 
de Tráfico 


0.875 * 5 
0.820 * 5 
0772. =“ s 


Sis> 2 п. 


ver nota 1. 


0.469  * 5 0.596 * s 
Si s> 3.05 m. Si s> 4.26 m. 
ver nota 1. ver nota 1. 
0.505 * s 0.547 * s 
Si s > 1.83 m. Si s> 3.05 т. 
ver nota 1. ver nota 1. 
0.410 * 5 0.469 * s 
Si s> 3.6 т. Si s> 49 m. 
ver nota 2. ver nota 2. · 
0.547 * 5 0.656 ` * 5 
Si s> 1.83 т. Si s> 3.05 т. 
ver nota 1. ver nota 1. 
0.730 * 5 0.820 * 5 
0.547 * 5 0.656 * 5 
Si s> 18 m. Si s> 3.2 m. 
ver nota 1. ver nota 1. 


s = Separación promedio entre ejes de vigas longitudinales. 
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Nota 1.- En este caso, la carga en cada viga longitudinal será la reacción producida por las cargas 
de las ruedas, suponiendo que entre las vigas longitudinales el piso actúa como 
simplemente apoyado. 


Nota 2.- La carga viva en las aceras será suprimida para las vigas de la sección cajón, tanto 
interiores como exteriores diseñadas de acuerdo con la distribución de la carga de ruedas 
indicada acá. 


2) Vigas longitudinales exteriores - 


a) Acero - Madera - Vigas Т de hormigón.- La carga muerta que se considera soportada por la 
viga exterior, además de su peso propio y el de la losa incluida la capa de rodadura está 
constituida por el bordillo, acera, postes y pasamanos salvo cuando se construye vaciando 
primero la losa y en segunda fase estos últimos, con lo que su carga se la tomará como soportada 
por el conjunto de vigas, es decir se evalúa toda la carga muerta y se la divide entre el número 
de vigas. 


El momento flexor por carga viva, para las vigas longitudinales exteriores será determinac 
aplicando al larguero la reacción de la carga de la rueda suponiendo que entre las vigas longitudinale 
el piso actúa como si fuera simplemente apoyado. Si el piso es de hormigón armado y está soportac 
por cuatro o mas largueros de acero, la fracción de carga de la rueda no será menor que: 


0.596 * s Cuando s < 1.8 т, 


s 
Cuando 1.8 m. <5 < 4.3 m. 


1.22 + 0.25 *s 
Si s es mayor que 4.3 m. se aplicará la nota 1. 
s= Distancia en metros entre la viga longitudinal exterior y la interior. 


b) Vigas de sección cajón.- La carga muerta que se considera soportada por la viga exterior ser. 
determinada de la misma manera que para el acero, madera o vigas T de hormigón armad 
según se describe en 2a. 


La distribución de la carga de la rueda para la viga exterior será: 
0.469 * W, 


W, = Ancho de la viga exterior en metros. 
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El ancho pa emplea para determinar la distribución de la rueda en la viga exterior será el 


ancho de la losa superior medido desde el punto medio entre las vigas hasta el borde superior de la 
losa. La dimensión en voladizo de cualquier losa que se extiende más allá de la viga exterior 
preferentemente no excederá de s/2. 


3) Capacidad total de las vigas longitudinales. - La capacidad combinada de todas las vigas 
para la carga de diseño en el tramo, no será menor que la requerida para soportar la totalidad 
de las cargas muerta y viva en dicho tramo 


a) Momentos flexores en las vigas transversales.- En el cálculo de los momentos flexores en 


las vigas transversales, estas se diseñarán para las cargas determinadas de acuerdo con la 
siguiente tabla: 
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SA 


(Parámetro de rigidez) 

18 
W = Ancho total del puente entre cabezales de vigas prefabricadas en metros. 
L = Longitud de la luz en metros. 


Tablas de canto de 0.1 m. ó entablado de Т N 2N с 

varias capas de espesor mayor a 0.13 т..... С.а о 5650 ш E (3 - ا‎ )фе@ máscara A 

ТаЫаздесапл!одә0.15т.бт4................ e 4 Я 
SiC >3 


10 


`- Np = Número total de fajas de tráfico. 
М, = Número de vigas longitudinales. 


e.ea0gmail.com) 


= Separación entre ejes de vigas en metros. 


Nota 3.- Еп este caso, aaa а será la reacción producida por las cargas de las ruedas 
suponiendo que entre las vigas actúa el piso como s А, оа КЫ, 


or edgar aguilar (edgaraguilaron 


2 

Ejercicio.- Sea un puente con un ancho libre de calzada de 9 m. formado por una lo с 

monolítica con cinco vigas de hormi armado cuya sección transversal se muestra e n la figura € 9 

se pide calcular la fracción де carga las vigas interiores y exteriores, y luego igualando fraccion с 

бо carga рий К риса cocina ма la НМ ул КОННИ PO a Тариа $ 
еп v 


> En el cálculo del momento fiexor en vigas тй 5 de hormigón armado o de 
раан 
lateral debe ser determinada como sigue: 
p" Fracción de carga.- ры fonoj ا‎ viva para cada sección de viga debe ser 
_ „determinado. aplicando la fracción de carga al efecto provocado por una fila de ruedas De acuerdo con el inciso 1, la fracción de carga para vigas interiores será : 
f =0,547*s 


a eun e 


O Le киң 
Para las vigas exteriores se aplica el inciso 2a y se tiene: 


2.сот 
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Por otra parte, el ancho libre de calzada permite establecer: 
‚Жал е e е ыу 


De donde: 
6 2 5 
ho = 
5 
Igualando: 
ЫА 
6 2 5 
0.547 * 5 = 
8 
Ecuación de segundo grado, de la cual se obtiene: 
5 = 1.955 т. 
Se puede adoptar este valor о mejor redondear a: 
"s = 195m. 
con lo que: a = 0.60m. 


200 


Figura 62.- Sección transversal де un puente en hormigón armado. 


Las fracciones de carga valdrán respectivamente: 
Para las vigas interiores: 
{ = 0.547 * 195 = 1.0667 
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Esta diferencia se debe al redondeo realizado, sin embargo se aplica para todas las vigas una 


fracción де: i 
f = 10667 


| 
| | 
П 


¡La so < st 


ж а GE 8 


› t 
ki ' Y 
% ad b. 


= Жыз 


Figura 63.- Luces de cálculo para losas de hormigón. 
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Distribución de las cargas y diseño de las losas de hormigón. - 


a) Longitud de las luces.- Para tramos simplemente apoyados, la luz de cálculo es la distancia 
de centro a centro de los apoyos, pero no debe ser mayor a la luz libre mas el espesor de la losa. 


Las siguientes luces de cálculo se emplearán para evaluar la distribución de las cargas y los 
momentos flexores en las losas continuas sobre más de dos apoyos según se detalla en la figura 63 
en la que Lc = Luz de cálculo. 


En losas monolíticas con sus apoyos y sin cartelas L, es la luz libre, 


En losas apoyadas en largueros de acero, L, es la luz libre más la mitad del ancho del ala del 
larguero, 


En losas apoyadas en largueros de madera Lc es la luz libre mas la mitad del ancho del 
larguero. 


b) Distancia de la carga de la rueda al bordillo.- En el diseño de losas, el centro de la carga de 
una de las ruedas traseras debe ser ubicado a 0.3 m. de la cara del bordillo. 


Si no se emplean bordillos ni aceras, la carga de la rueda será ubicada a 0.3 m. de la cara de 
los parapetos o los protectores de tráfico. 


Los esfuerzos combinados de carga muenta, carga viva mas impacto no deben ser mayores 
a los estuerzos admisibles. 


Se debe aplicar un factor В = 1 еп lugar de 1.67 según el cuadro de coeficientes que se tiene 
al final de este capítulo, para la acera o losa de cubierta cuando la estructura es calculada en el estado 
límite último, Las cargas de las ruedas no deben dar esfuerzos mayores a los esfuerzos admisibles. 


En el diseño de aceras, losas y miembros portantes, una carga de rueda localizada en la acera 
debe ir a 0.3 m. de la cara de la baranda. La combinación de carga muerta, carga viva mas impacto 
no debe dar esfuerzos mayores a los admisibles incrementados en 150 % para el estado de servicio. 


Se debe aplicar un factor В = 1 en lugar de 1.67 para el diseño de la losa de acera cuando la 
estructura es calculada en el estado límite último. Las cargas de las ruedas no deben ser aplicadas 
en las aceras protegidas por barreras de tráfico. 


c) Momentos flexores.- El momento flexor por metro de ancho de losa, se calculará por los 
métodos de los casos А y В. 
Para lo que: 
E = Ancho sobre el que se distribuye la carga de la rueda. 
Р = Carga de una rueda trasera del camión. 
P = 72 Kn para camiones M18 y MS18 
Р = 54 Kn para camiones M13.5 y MS13.5 


Caso A) Armadura principal perpendicular al tráfico.- Para luces de 0.6 a 7.3 т. inclusive, 
el momento por carga viva para tramos simples será determinadapor la siguiente fórmula en la que 
no está incluido el impacto. 


ke- 


L. = Luz de cálculo de la losa en metros. 
P = Carga de una rueda trasera еп Кл. 


En losas continuas sobre 3 o más apoyos, se aplicará un factor de continuidad de 0.8 a la 
fórmula anterior y en este caso se toman los momentos de tramo y los de apoyo (excepto volados) 
iguales pero con signos diferentes. 


Caso B) Armadura principal paralela al tráfico.- El ancho de distribución de la carga de la 
rueda está dado por: 


E = 1.22 + 0.06 * L, (máximo 2.1 m.) 


| Los momentos en las estructuras continuas serán determinados mediante la aplicación de 
lineas de influencia con las cargas de una fila de ruedas divididas entre E o si se trata de la carga 
equivalente, distribuida en un ancho 2 * E. 


d) Vigas de borde o bordillos de las iosas.- En todas las losas con armadura principal paralela 
al tráfico se deben proveer bordillos de seguridad los que en realidad consisten en una sección 
de la losa con armadura adicional por lo que esta viga debe ser diseñada para resistir 
momento por carga viva de 0.1 * P * L, 


Donde: 
P = Carga de la rueda en Kn. 
L, = Luz del tramo en metros. 


e) Armadura de distribución.- En la parte inferior de todas las losas, se dispondrá una armadt 
perpendicular а la armadura principal para proveer una distribución lateral de las cargas viv: 
esta especificación no se aplicará en alcantarillas o puentes de losa donde la altura del relle 
sea mayor a 0.6 т. 


, La cantidad está dada como un porcentaje de la armadura principal requerida рага el momer 
positivo de acuerdo a las siguientes expresiones: 


Para armadura principal perpendicular al tráfico: 
1,22 | 


y L 
Para armadura principal paralela al tráfico: 


0.552 
D = (máximo 0.50) 


D = (máximo 0.67) 
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Donde: 
L, = Luz de cálculo de la losa en metros. 


© 


| En losas cuya armadura principal es perpendicular al tráfico la armadura de distribución se 
dispone en la mitad central de la luz, pudiendo ser reducida hasta un 50 % para los cuartos restantes 
de la misma. 


t) Tensiones de corte y adherencia en las losas.- Las losas diseñadas para el momento flexor 
de acuerdo con lo anterior, se considerarán satisfactoriamente aseguradas al corte y a la 
adherencia. 
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9) Bordes transversales no apoyados.- Las suposiciones para el diseño en este artículo no 
prevén el efecto de las cargas cercanas a los bordes no apoyados, por lo tanto, en los extremos 
del puente y en los puntos intermedios donde se corta la continuidad de la losa, los bordes serán 
soportados por diafragmas u otros medios apropiados, Los diafragmas serán diseñados para 
resistir los momentos y esfuerzos cortantes totales que pueden producir las cargas de las 
ruedas. 


h) Losas en voladizo.- Dichas losas se diseñarán con las siguientes fórmulas que incluyen el 
efecto sobre elementos paralelos. 


Caso A) Armadura perpendicular al tráfico.- La carga de la rueda en el elemento 
perpendicular al tráfico será distribuida en un ancho E dado por la siguiente expresión: 
E =4:08 * X + 1.14 (en metros) 
б. 5 


Momento por carga viva = (en Kn-m/m) 


Donde: 
X = Distancia de la carga al punto de apoyo en metros. 


Caso B) Armadura paralela al tráfico.- La distribución de la carga de la rueda en el elemento 
paralelo al tráfico será como sigue: 


E = 0.35” X + 0.98 (en metros) < 2.1m. 


жай зт. 


Momento por carga viva = (en Kn-m/m) 


E 


1) Losas apoyadas en cuatro lados.- Para losas rectangulares apoyadas en sus cuatro bordes 
y con armadura en dos direcciones, la proporción de carga que lleva la luz menor es la que se 
da mediante las siguientes expresiones: 


Para carga unifórmemente distribuida: 
b* 


a! + b* 


Donde: 
Proporción de carga que lleva la luz menor. 


о 
п 


а = Luz menor de la losa. 


b = Luz mayor de la losa. 


Si el largo es mayor a 1.5 veces el ancho, se supone que la carga total la lleva la armadura 
transversal, 


El ancho E de distribución en cualquier tramo será determinado como para las losas definidas 
anteriormente y los momentos obtenidos se usarán en el diseño de la mitad central de ambas luces, 
pudiendo ser reducidas al 50 % las armaduras en los cuartos extremos de ambas luces. 


En el diseño de las vigas de apoyo se considerará el hecho de que las cargas transmitidas a 
estas vigas, no son unifórmemente distribuidas a lo largo de ellas. 
j) Reducción de momentos en losas.- Cuando las losas son vaciadas sobre vigas prefabricadas 


o perfiles metálicos, se calculan los momentos con relación al eje de la viga de apoyo y luego 
se introduce una reducción según se muestra en la figura 64 y de acuerdo a la siguiente 


expresión: 
ES 
ðM = 
3 
Donde: 

ӘМ = Momento a reducir еп el eje de apoyo. 

V = Esfuerzo de corte en la losa exterior relativo pl eje de apoye. 
b = Ancho de apoyo que ofrece el cabezal de la viga. 


Dia ¿grama ole 
momebtos 


А‏ ڪچ 

КА aM 
Z 
/, 


Figura 64.- Reducción del momento negativo еп volados. 
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Distribución de las cargas de las ruedas en terraplenes. Cuando la altura de los 
terraplenes es de 0.60 m. o más las cargas concentradas se distribuirán sobre un cuadrado de lado 
igual a 1.75 veces la profundidad del terraplén. 


Si se superponen o traslapan varias de estas áreas se tomará la carga total de entre las que 
producen el traslape y se la distribuirá sobre el área definida por el límite exterior de este conjunto de 
áreas, el ancho total de distribución no será mayor que el ancho de la losa resistente que queda por 
debajo del terraplén. Para tramos aislados, el efecto de la carga viva será despreciado cuando la altura 
del terraplén es mayor a 2.4 m. y excede a su luz, para tramos múltiples se la podrá despreciar cuando 
la altura es mayor a la distancia entre las caras de los bordes extremos o los estribos. 


Cuando la altura del terraplén es inferior a 0.6 т. la carga de la rueda será distribuida como 
en la losa con cargas concentradas. 


Si el momento calculado por carga viva e impacto en las losas de hormigón basado en la 
distribución de cargas de rueda en terraplenes como se explica aquí es mayor que el momento 
calculado para carga viva e impacto de acuerdo al artículo anterior se empleará este último momento. 


Como una interpretación de lo anterior se tienen las siguientes expresiones para los camiones 
MS. 


Cuando 0.6m < Н <1.8/1.75 
Р 
p йай... йыбы 
(1.75 * Hp 
Cuando 1.8/1.75 < H < 4.3/1.75 
es *-¿P 
р = 
E, BL 0072576 Н = +9 
Cuando Н > 4.3/1.75 
дЕ гр 
р = 
(175° H + 18) * (175° H + 856) 
Donde: 
р = Presión por carga viva a la profundidad Н en Kn/m* 
Н = Profundidad del terraplén desde la calzada en metros. 
Р = Peso de una rueda trasera en Kn. 


Distribución de las cargas de las ruedas en pisos de madera.- Para calcular momentos 
flexores en pisos de madera la carga de una rueda trasera será distribuida como sigue: 
a) Piso transversal al tráfico.- La carga se distribuye: 
En la dirección de la luz del piso.- Sobre el ancho de la rueda definido en: 
0.38 m. para el M13.5 
0.51 т. para el M18 


En la dirección normal a la luz del piso.- 

Piso de tablones: Ancho del tablón. 

Piso laminado: 0.38 m. 

Piso entarugado con espesor mayor a 0.14 m.: 4 veces su espesor. 


Para pisos transversales a la dirección de tráfico la luz de cálculo debe ser tomada como la 
luz libre entre largueros mas la mitad del ancho de uno de los largueros, sin exceder a la luz libre mas 
es espesor del piso. 


En paneles laminados y engomados para revestimiento empleando madera laminada vertical 
con el panel colocado en dirección transversal a los largueros у con paneles interconectados por medio 
de tarugos metálicos, la determinación del espesor del revestimiento está basada en las siguientes 
ecuaciones para el máximo momento y corte. 


El máximo corte es para una posición de rueda asumida a 0.38 m. o menos de la linea central 
del soporte. El máximo momento es para una posición asumida de rueda centrada entre soportes. 


M, = Р * (0.51 * log(39.36 * s ) - K) 
De modo que: 


V, =0.034* P 


ó Se toma el mayor 


2000 * F 


Ч 
8 


Momento flexor еп Kn-m/m 

Conte en Кп/т 

Significa dirección perpendicular a los largueros longitudinales. 

Carga de la rueda en Kn. 

Luz efectiva del revestimiento en metros. 

Espesor del revestimiento en metros, 

Constante que depende del tipo de vehículo, 

0.47 para el M13.5 

0.51 para el M18 

Fatiga admisible en flexión en MPa basada en la carga aplicada paralela a 
la cara ancha del laminado, 

Fatiga admisible al corte en MPa basada en la carga aplicada paralela a la 
cara ancha del laminado. 


HARO ох <= 


R-E -ME od 


тп 


e 


Е 
< 
" 


La determinación del tamaño mínimo y separación requerida para los tarugos metálicos 
para transferir la carga entre paneles está basada en la siguiente ecuación: 
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Donde; 


у = 


Diametro 
del 
Tarugo 


6.895 ү м 
= ( ==> Y 


Q ү, M, 


Número de tarugos requerido para la luz s. 


Esfuerzo límite de proporcionalidad perpendicular a la fibra (Para el pino se 
tiene 6.9 MPa) 


Corte secundario en Kn determinado por la relación: 


0.053 Р * s рага $ < 1.27 т. 


Р > іа = 085) 
рага s > 1.27 т. 
2 з s 
Momento secundario en Kn-m determinado por la relación: 
P < 5 
е (s -0.25) рага < 1.27 т. 
40 
Р * s d (5 - 075) 
рага s > 1.27 m. 
0.508 * (s - 0.25) 


Coeficientes de corte y de momento dados por la siguiente tabla. 


Coeficientes de 


ala | esfuerzo 


Capacidad Capacidad Longitud tota 


requerida 


flexión en el acero 


d 
(т.) 


0.001330 
0.000683 
0.000395 
0.000249 
0.000167 
0.000117 
0.000086 
0.000064 
0.000049 


Adicionalmente, los tarugos deben ser verificados para garantizar que el esfuerzo admisible 
del acero no sea excedido, para lo que se aplicará la siguiente ecuación: 


1 А М, 
В. цес A + ) 
п С, O. 
Donde: 
B = Esfuerzo admisible en la fibra de los pernos en MPa 


Сус. = Coeficientes de esfuerzo en el acero dados en la tabla anterior. 


b) Entablado longitudinal.- Este entablado es paralelo а la dirección del tráfico. 
En la dirección de la luz del entablado.- Carga puntual. 
Normal a la luz del entablado.- 
Piso de tablones: Ancho del tablón. 
Madera laminada: Ancho de la rueda mas el espesor del piso. 


Paneles laminados y engomados de no menos de 0.14 m. de espesor: Ancho de la rueda mi 
dos veces el espesor del piso. 


Para entablado longitudinal, la luz se tomará comola distancia libre entre las vigas transversal 
mas la mitad del ancho de una viga pero no mayor a la luz libre mas el espesor del piso. 


с) Entablado сопїїпио.- Si el piso tiene continuidad sobre tres o mas apoyos el máximo 
momento flexor se supondrá como el 80 % del obtenido para los tramos simples. 


Combinaciones de carga.- Los siguientes grupos representan varias combinaciones de carga 
fuerzas a las que una estructura puede estar sometida. Cada componente de la estructura O 
fundación a la que esta corresponda, debe ser diseñada para resistir sin peligro todos los grupos 
combinaciones de estas fuerzas elegidos en función de su aplicabilidad a cada caso. 


Los grupos de combinaciones de carga para el estado de servicio así como para el esta 
límite último están dados por: 
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Grupo (N) = y (B,D+B(L+!)+B,CF+8,E+B,B+8B,SF+8_W+B, WL+B,LF+B (R+S+T)+B, ЕО В, ICE) 


Donde: 
N = Número de grupo, 
u = Factor de carga de acuerdo а la tabla siguiente. 


ә 
1 


Coeficiente de acuerdo а la tabla siguiente. 


Para diseño en estado de servicio el porcentaje de los esfuerzos unitarios básicos para varios 
grupos es el que se detalla en la tabla siguiente: 
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Tabla de coeficientes цу в 


с ERA Te TOL 
FACTORES 


om aloe lo somos кею кеј 
| 10| 1 1 1 в, 1 1 0 0 0 0 0 0) 100 


Las cargas y fuerzas en cada grupo son las que corresponden a los diversos artículos descritos 
en este capitulo, debiéndose aplicar la máxima sección requerida. 


Para el estado límite último, los factores н y B que se dan en la segunda mitad de la tabla 
anterior son en el entendido de que el diseño será exclusivamente en dicho estado. Las cargas reales 
no deben ser incrementadas por los factores que se muestran en la tabla cuando el diseño sea para 
las fundaciones (presión del suelo, carga en pilotes, etc.) 


El estado límite último no se recomienda para verificar la estabilidad de las fundaciones 
(seguridad al vuelco, deslizamiento, etc.) 


Cuando se está diseñando estructuras de gran longitud en el estado límite último, los factores 
р y 8 especificados representan condiciones generales y pueden ser incrementados a juicio del 
ingeniero, previendo cargas, condiciones de servicio o materiales de construcción que pudiesen ser 
diferentes a los especificados. 


En las anteriores expresiones, se tiene: 
D = Carga muerta 
L Carga viva 


| = Impacto por carga viva 
CF = Fuerza centrífuga 


E = Empuje o presión de tierras 

В =  Subpresión 

SF = Presión de la corriente de agua 

W = Carga de viento en la estructura 
WL = Viento en la carga viva (1.46 Kn/m) 
LF = Fuerza longitudinal de frenado 

R = Асопатіепіо de bielas 


S =  Retracción 
T = Temperatura 
EQ = Sismo 
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ICE = Presión por congelamiento o hielos 


La interpretación de la tabla anterior es la siguiente: 
Para diseño en estado de servicio: 
La columna 14 es el porcentaje de incremento de fatigas admisibles, 


Para miembros o conexiones que solo llevan carga de viento no se incrementan las fatigas 
admisibles. 


B, = 0.7 para alcantarillas cajón de hormigón armado; 0.83 para otras alcantarillas. 
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B, = 1 у 0.5 para cargas laterales en estructuras aporticadas (verificar con cada 
valor y adoptar el dominante). 


Para diseño en estado límite último: 


Para vehículos menores al M18 se debe prever cargas muy pesadas infrecuentes aplicando 
ө! grupo de carga | A, suponiendo que la carga viva ocupa una sola faja de tráfico sin otras cargas en 
lan (ајаѕ restantes. 


В = 1.3 para presiones laterales de tierra y 0.5 para verificar 
momentos positivos en estructuras monolíticas. 
B, = 1 para presión vertical de tierra. 


B, = 0.75 cuando se verifica miembros para la mínima carga PARA EL 
axial y máximo momento o máxima excentricidad, DISEÑO 


B, = 1 cuando se verifica miembros para la máxima carga axial DE COLUMNAS 


y momento mínimo. 
B, = 1 para miembros en flexo tracción 
В = 1 en alcantarillas rigidas 
B, = 167 en alcantarillas flexibles. 


CAPITULO CUARTO 
PUENTES DE HORMIGON ARMADO 

Generalidades.- En el siglo III antes de la era cristiana, los romanos utilizaron los ligantes 
hidráulicos como los morteros de cal, y lo propio para ciertas construcciones cales hidráulicas. Se 
trataba de una mezcla de cal y cenizas volcánicas que tenían en efecto las propiedades de un 
cemento, con gran resistencia a la compresión, a los agentes atmosféricos y al agua. Pero esta 
técnica fue olvidada, es decir que los constructores solo usaban la cal magra o la cal grasa. 

Es a fines del siglo XVIII que se redescubren los cementos naturales fabricados mediante 
cenizas o rocas como las puzolanas y rocas arcillo calcáreas. 

En realidad el gran progreso se lo tuvo a principios del siglo XIX cuando Vicat inventa la 
fabricación de un cemento artificial por vía húmeda y pocos años después Apsidín en 1824 patenta 
el cemento Portland. 

En cuanto a piezas de madera o fierro para reforzar la mampostería su empleo vino a ser una 
técnica mucho mas antigua. Se tiene su presencia en las mamposterías de ladrillo de Asiria y 
Mesopotamia en las que emplearon tensores metálicos para soportar bóvedas (técnica muy costosa 
que solo fue aplicada en obras excepcionales). 


En 1906 empezó a desarrollarse la construcción de puentes en hormigón armado en form. 
intensiva. Hasta 1943 el récord de longitud con arcos de hermigón armado, lo tenia el puente Esl: 
en España zon 193 m., al poco tiempo y hasta 1963 el récord mundial lo tenía el puente Sandö er 
Suecia consistente en un arco de tablero superior con 264 m. de longitud. 


El hormigón armado al igual que el pretensado y la mampostería son materiales qui 
permiten construir puentes muy duraderos. 


Las ventajas que presentan son: La plasticidad del hormigón que permite adoptar la forma 
mas adecuada que se acomode a los requerimientos dimensionales, economía y estética. Cor 
gastos de mantenimiento casi nulos particularmente por su resistencia a los agentes atmosféricos. 


El más serio inconveniente del hormigón armado, lo constituye la dificultad de reforzarlo с 
repararlo. 


Soluciones aconsejables.- Desde el punto de vista económico, para aberturas 
inferiores a 8 m. las mejores soluciones son: 


Mediante una alcantarilla en bóveda maciza como la de la figura 65 cuando la estructura está 
situada debajo de un fuerte relleno. 


Si el relleno es de mediana altura se puede utilizar tubos metálicos prefabricados. Solución 
interesante especialmente cuando el terreno de fundación es malo. 


Si la altura del relleno es pequeña o nula la solución normal es mediante secciones cajón o 
sistemas aporticados. 
La dimensión de sus aberturas se define en función del caudal del río. 


Figura 65.- Bóveda maciza 
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Cuando no es posible construir pórticos, especialmente porque se están reutilizando 
antiguos estribos la solución consiste en losas isostáticas para luces hasta de 6 m. en puentes 
camineros y hasta 4 m. en puentes ferroviarios, 


SECCION A-A 


Figura 66.- Secciones típicas de un puente losa. 


Para luces que no llegan a los 10 т. la solución frecuentemente utilizada es la de alcantarilla 
cajón que se muestra en la figura 67, la misma que cuando el terreno de fundación es de mala 
capacidad puede alcanzar luces hasta de 12 т. 


Figura 67.- Alcantarilla cajón. 
Para luces inferiores a 15 m. y si la obra está bajo relleno se debe construir bóvedas macizas 
del tipo que se muestra en la figura 65. 


Para luces comprendidas entre 10 y 20 т. la solución más corriente.es la de pórtico de 
hormigón armado (ver figura 68). 


y epa PO: 
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Es un puente con bielas verticales que ejerce un empuje sobre sus apoyos y está sometido 
además al empuje lateral de tierras. 

Si la abertura es inferior a 10 т. es preferible la alcantarilla cajón que se muestra en la figura 
67, pero si el terreno es excelente, el pórtico de hormigón armado que se muestra en la figura 68 
puede ser adoptado a partir de los 8 m. 

Altemativamente, cuando existen estribos, para luces comprendidas entre 6 y 10 m., se 
puede solucionar con losas nervadas con mayor número de nervios cuanto menor es la luz. 


ANCHO LIBRE ОЕ CALZADA 


Figura 70.- Semisección de un puente de losa y vigas. 


Como anchos para los nervios, se recomienda dimensiones comprendidas entre 0.3 y 0.4 
m. para facilitar la colocación de la armadura y el vaciado del hormigón. 


Por otra parte, para puentes que no pasan de 20 т. de longitud, es usual la solución de 
puentes losa continuos. 

Si la luz es inferior a 15 m. y no es necesario reducir al máximo el espesor de la losa, se 
recomienda la solución de la figura 71. 
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aehan "ырыл М 2 с 


Figura 71.- Puente losa contínuo, 
El espesor económico de la losa para este tipo de puentes es del orden de 1/18 de la luz del 
tramo mayor. е 
Para luces comprendidas entre 15 у 23 т. es interesante adoptar una sección transversal 
con volados oue en su caso pueden ser las aceras ver figura 72. 


Figura 72.- Sección transversal de una losa con volados. 


Si la luz del vano determinante es mayor a 23 m. es importante aligerar la losa con volados 
grandes si el ancho es modesto (ver figura 72) y con alveolos si el ancho es importante (ver figura 
73). 


0000000 


Figura 73.- Losa alveolada. 


En caso de dos tramos teniendo cada uno entre 9 a 22 т. de abertura esviajada, se puede 
aplicar un pórtico doble como el de la figura 74, con lo que se puede sustituir ventajosamente a los 
de la figura 71. 

Cuando el ancho libre de calzada es muy grande, o si se prevé un ensanche en sitios 
urbanos resulta también aconsejable la solución de la figura 74. 

Pasados los 25 m. de luz de vano se puede encarar con vigas contínuas. 


Figura 74.- Puente con pórtico doble. 
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A título indicativo las relaciones de altura a luz de tramo son del orden de 1/20 para losas y 
1/15 para las vigas. 


Tratándose de luces mayores las soluciones que se pueden adoptar en hormigón armado 


son las siguientes: 


Puente en arco con tablero superior y con gran flecha como la semielevación de la figura 75 


Figura 75.- Puente en arco aperaltado, 


Puente en arco rebajado con relleno de balasto y sección transversal cajón para terrocarrile 
según se detalla en la figura 76. 


SECCION CAJON 


Figura 76.- Puente en arco rebajado. 


Puente en arco como se muestra en la figura 77, en el que las péndolas trabajan en 
compresión en los extremos y en tracción en la parte central. 


Puente en arco de tablero inferior, más antieconómico en refación a los anteriores, por lo 
que en hormigón armado se da preferencia a los de tablero superior. 
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Figura 77.- Puentes en arco de tablero intermedio. 


Puentes de un tramo tipo consola, que permiten alcanzar luces hasta de 50 m. y que 

pueden resultar económicos entre los puentes de hormigón armado para luces mayores a los 20 т. 
Еп la figura 78 se muestra un esquema de este tipo de puente еп la que se puede 
observar que los volados van contrapesados. 

El tramo colgado de este tipo de puentes puede ser además alivianado empleando vigas 
prefabricadas en hormigón pretensado que al ser lanzadas posteriormente permiten economizar el 
apuntalado del tramo central lo cual es ideal especialmente en el caso de ríos caudalosos que no 
permiten apuntalamiento directo, 


Figura 78.- Puente tipo consola con tramo colgado. 


Los puentes contrapesados son una variante del caso anterior con la diferencia de que no 
llevan el tramo colgado siendo una estructura monolítica que requiere de un apuntalamiento 
completo (ver figura 79). 


A Бу > 
"Oe (0) И ы ATT $4 
АЫ 


Figura 79.- Puénte contrapesado. 


Puentes con vigas reticuladas en hormigón armado que también permiten salvar grandes 
luces pero normalmente resultan de aspecto pesado y poco estético. 
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Grandes longitudes de puente pueden ser solucionadas con vigas continuas ya sea con 
articulaciones para darles isostaticidad o sin ellas. 

Puentes contínuos de hormigón armado con vigas articuladas.- La ventaja de la 
isostaticidad de estos puentes es que pueden absorber pequeños asentamientos. 


Se consideraba un inconveniente el hecho de que еп los volados se debian reducir las 
alturas de las vigas para dar cabida a las articulaciones o aparatos de apoyo, ello ha sido 
notablemente disminuido con el empleo de aparatos de apoyo de neopreno que son placas 
sencillas y de espesores reducidos que por otra pane no requieren inspecciones frecuentes como 
sucede con los otros tipos de apoyos. 


Para el caso típico de una viga contínua de tres tramos con dos articulaciones en el vano 
central y sometida a carga unifórmemente distribuida en toda su longitud se tiene la siguiente regla 
nemotécnica para localizar las articulaciones de modo que los momentos positivos de los tramos 
extremos sean iguales al del tramo central coincidente con el centro del tramo colgado. Como se 
sabe en la práctica las cargas son diversas y en general las vigas son de altura variable sin embargo 
con buen criterio se puede aplicar esto a los puentes articulados. 


۳ oe alero E EN: 


2, Ly 


Figura 80.- Viga asimétrica articulada de tres tramos. 


Siendo п un número cualquiera y de acuerdo con la figura 80, para que los тотепіс 
positivos de tramo sean iguales se verifica que: 


L=ín+1)"L; L=(n+2)"L, 


Relacionando estas luces, se tiene: 
E n+1 


L n+2 
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Para valores límites de n se tiene: 
Cuando п =0 


E 2 


Que corresponde a un caso extremo en el cual el tramo colgado es una sola rótula que une a 
dos volados y que fue utilizada al inicio de aplicación de la técnica de volados sucesivos en 
hormigón pretensado pero posteriormente mostró que había necesidad de dar continuidad en lugar 
de la articulación por las excesivas deformaciones que se presentaron con el transcurso del tiempo. 
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Cuando п = = 
G 
TE 
Lo 
Otro caso extremo en el que la longitud del tramo central es cubierta en su totalidad por el 
tramo colgado y como los tramos extremos toman la misma luz del central, se trata de la construcción 
de puentes mediante tramos isostáticos muy utilizada especialmente con la prefabricación de vigas 
iguales que son lanzadas a su emplazamiento en el puente. 
Se observa que estas condiciones se cumplen para relaciones de tramos comprendidos 
entre 1:1:1 y 1:2:1 
Esta regla nemotécnica está resumida en la figura 81. 
nl, 


2 , 
q Р Punto de max. 
LAA 3z 


ла 
з (A+) Уе Ly 
e —— 


n ‘ku posk ГС 


+1) Ly 


Figura 81.- Relación de luces en función del volado. 


En la práctica las relaciones aconsejables para construir vigas continuas isostáticas de tres 
tramos varían entre 1:1.4:1 y 1:1.3:1 que corresponden a valores de n comprendidos entre 1.5 y 
25 


Relaciones de tramos para valores aconsejables de n 


Conocida la longitud total, se puede determinar la del volado que vi А 
funci : iene a ser | 
en función de la cual se determina el resto de las dimensiones. ió 


Luego de definidas las luces de los tramos se debe reaj icaci 

L j justar la ubicación de las 

poc а nos a las envolventes con carga variable y mucho más si se adoptan vigas de altura 
i a lo que es conveniente alargar la longitud del tramo colgado reduci 

sin modificar las dimensiones del tramo central. si ГОРАМА МИРО 
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Ejercicio.- En una viga articulada de tres tramos se pide localizar la ubicación de las 


articulaciones del tramo central para una relación de luces de 1:1.29:1 y para carga unifórmemente „ 


distribuida y que sus momentos de tramos sean iguales si la longitud total del puente es de 115 т. 
Para la relación de luces establecida, se encuentra mediante la tabla anterior que: 


L=11.5"L,=115m. 
De donde: 
L, = 10m. 


que nos define la ubicación teórica de las articulaciones y permite calcular las luces de los 


L, = 3.5L, = 3.5 ° 10 = 35 т. 
= 4.5", = 4.5 * 10 = 45 т. 


Puentes de hormigón armado con vigas contínuas hiperestaticas.- Cuando s 
tienen varios tramos, preferentemente se debe emplear la viga contínua con la que se puede salva 
en forma económica tramos interiores comprendidos entre 25 y 30 m. con vigas de altura constant 
y hasta 40 m. con altura variable, 


Las relaciones de tramos establecidas con los criterios anteriores son válidas también ра! 
estos casos con la diferencia de que naturalmente no llevan las articulaciones. 

En puentes hiperestáticos de muchos tramos se debe disponer de juntas de dilatacié 
espaciadas de acuerdo con la elasticidad de las pilas y con el sistema de apoyos que se utilice para 
que se deberá tener presente que el coeficiente de dilatación del hormigón armado es 10*1( 
(1/°С) , aunque en realidad el coeficiente del acero es 12.35*10* y del hormigón 13.7*10% (1/°С). 

El hormigonado de cierre debe ser ejecutado a la temperatura media de la región. 


Fara la resolución de estas estructuras es aconsejable la utilización de lineas de influenc 
las que se definen en términos de la sección total del hormigón solamente. 

En cálculos en los que se desea obtener una mayor precisión, se puede tomar la ѕессік 
homogeneisada mediante la relación de módulos entre el acero y la sección de hormigón. 

Para predimensionar puentes de altura variable, se recomienda dar a la clave 1/20 de la lı 
del tramo central, obteniéndose la altura sobre los apoyos en base al coeficiente r más aconsejab 
que se explicó en el capítulo Il, resultando así que por ejemplo para un puente de tres tramos 
formado por vigas y losa, la relación de altura para apoyos interiores en relación a la luz del tran 
central debe ser de 1/9 


Pórticos.- Denominados también marcos rígidos son estructuras arquitectónicamente más 
estéticas, porque la superestructura va unida con las pilas trasladándose hasta el nivel de las 
articulaciones en su unión con la fundación e inclusive eliminándolas. La condición para poder llevar 
adelante estas estructuras en forma satisfactoria es que la relación de la altura de pilas a luz del vano 
central debe ser mayor a 1/4 y el terreno de buena calidad porque de todas maneras aparecen 
componentes horizontales de reacción. 


Es importante que el terreno no presente peligro de asentamiento, en particular si el puente 


es ferroviario ya que el efecto de las vibraciones de la carga rodante incrementa la probabilidad de 
que se produzcan asentamientos. En la figura 82 se muestra en forma esquemática uno de estos 
pórticos combinado con arco y pórticos menores. 
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Figura 82.- Puente aporticado atravesando un arco. 


En pasos a desnivel es interesante la solución de la figura 83 cuyas pilas inclinadas reciben 
la denominación de bielas por comportarse como tales, su forma es acorde con la estética pero su 
costo es elevado. 


Figura 83.- Paso a desnivel aporticado. 


Estos puentes aporticados pueden estar constituidos por marcos rígidos combinados por 
medio de articulaciones con tramos isostáticos para lo que se debe hacer un análisis previo, así рог 
ejemplo en la figura 84 en correspondencia con el paso inferior y si el terreno es firme se ubica el 
marco rígido y se hacen isostáticos los tramos de acceso apoyándolos en sus extremos еп 
columnas que permiten el desparrame de las tierras con su talud natural o si se desea aprovechar 
estos lados se dispone de estribos. 


| 13 а 1.41 L | 


Figura 84.-Puente aporticado sin estribos. 
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Como una variante más hiperestática del caso anterior se tiene la figura 85 en la que se 
puede observar que los pies de talud del terreno lateral son contenidos con muros que limitan la 
reducción del ancho libre en el paso inferior. 


Figura 85.- Puente aporticado sin estribos y con muros de contención. 


Las estructuras anteriores pueden ser presentadas en formas muy diversas, así por ejempli 
en la figura 86 se presenta un paso inferior ferroviario que requiere que el tramo central no se: 


grande por tratarse de una sola vía férrea. Las solicitaciones en el travesaño del pórtico serás ` 


predominántemente momentos negativos. 


Figura 86.-Pórticos con el tramo central muy reducido. 


El problema que ofrecen los marcos rigidos es el de los empujes que transmiten a su 
fundaciones por lo que a veces éstas requieren dimensiones exageradas. 

Otras alternativas.- Una otra forma de solucionar estructuras hiperestáticas e 
construyendo en lugar de los estribos ип marco triangular a manera de apoyo fijo y el otro estribo 
las pilas restantes como bielas que vienen a ser apoyos móviles (ver figura 87). 


e 
S S Б |, 


VALA 


Figura 87.- Puente sobre bielas. 
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Si la quebrada es profunda es decir las pilas resultan altas es conveniente que las 
fundaciones sean monolíticas con las pilas que por su esbeltez permitirán un comportamiento similar : | 
al del caso anterior (ver figura 88). 3 ро ст сотто 


Y 


Figura 88.- Puente sobre columnas altas. s, 
Es “щш = “чш pa 


Las soluciones presentadas en los dos casos anteriores son mas resistentes a los sismos, 
son de buen aspecto y económicas. 

Cuando el puente se hace muy largo, se recomienda introducir tramos colgados para que 
trabajen como juntas de dilatación. Si el tramo es corto como para ser resuelto con una simple losa, 
ienda reforzar esta con armadura adicional porque de alguna manera puede llegar a recibir 


Figura 90.- Limitaciones angulares para las losas esviajadas. 


se recom 

las fuerzas horizontales generadas por la dilatación, lo que la hará trabajar en flexo compresión La determinación exacta de estas variaciones de reacción es muy difícil, sin embargo 

dando lugar a doble armadura como se muestra en la figura 89. continuación se presenta un procedimiento simplificado que permite soluciones rápidas 
racionales. 


Armadura complementaria А batna s 
Tratándose de tramos con varias losas esviajadas, la reacción sobre las pilas se \ 


compensando tendiendo a la uniformidad, 


Si el esviaje es hasta de 20°, para el cálculo se considerará como luz la que se mide a lo larc 
de la línea central en el eje del camino procediéndose luego como si la losa fuese rect 
incrementando las reacciones en las esquinas de los ángulos cbtusos entre 0 y 50 % sobre 
reacción media en proporción al ángulo de esviaje. 


Si el ángulo de esviaje está comprendido entre 20° y 50° se tomará como luz de cálculo, 

Figura 89.- Sección transversal de una losa en tramo colgado. distancia perpendicular a Іа cara de los apoyos acotada con L, en la figura 91, procediéndose luex 
como si la losa fuese recta, con lo que se define su espesor y armadura pero como no es 

recomendable disponer la armadura A, perpendicularmente a la cara de los estribos porque no se 
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Puentes esviajados.- En la generalidad de los casos modernos los puentes son Б "ТХУ E h 
esviajados, no presentando mayores problemas si éste lleva vigas, en cambio cuando se trata de cubren las solicitaciones de torsión en las esquinas con ángulos agudos, lo que se hace es 
losas simplemente apoyadas los esfuerzos que en ellas se presentan difieren de los de las losas proyectar esta armadura para lo que se multiplica el área de acero A, por la secante al cuadrado del 
rectas, aumentando esta diferencia con el ángulo de esviaje. ángulo de esviaje con lo que se obtiene la armadura A paralela al eje del camino 

Las cargas se transmiten a los apoyos extremos tratando de seguir el camino mas corto para A= A, ` seco 
llegar a ellos. Se puede observar entonces que los planos de esfuerzo máximo no son paralelos al 
eje del camino con lo que la deformación de la losa esviajada tenderá a la de una superficie alabeada, En este caso, las reacciones en las esquinas de los ángulos obtusos se incrementan entre 
La figura 90 muestra esquemáticamente la variación de reacciones en función de los diversos 50 y 90 % sobre la reacción media y proporcionalmente al ángulo de esviaje comprendido entre 20° 
ángulos de esviaje. i y 50°. 
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Figura 91.- Losa con esviajes entre 20%y 50°. 


Para esviajes mayores a 50° no se debe emplear losa por muy cortos que sean los tramos, 
recomendándose en este caso las vigas T, las cuales provocan reacciones mayores en 
correspondencia con el ángulo obtuso pero en menor proporción que las losas, despreciándose 
este incremento en el cálculo. 

Ejercicio.- Calcular en estado límite último una losa esviajada de 5 m. de luz en su eje y con 
un ángulo de esviaje de 30°, para el paso de camiones M18. 

Materiales: Hormigón con fatiga característica a 28 dias de їс = 25 MPa. 


Acero con fatiga mínima de fluencia de 420 MPa. 


Figura 92.- Losa esviajada. 


El cálculo se lo realiza por metro de ancho de losa, sin incluir bordillos ya que estos se 
diseñan aparte como vigas de borde. 


La luz de cálculo es: 


L, = 5 * соѕ30° = 4.33 т. 


Carga muerta: 
Peso propio: 0.2*25 = 5.0 Knim? 
Rodadura: 005*22 > 11 * 
g= 6.1 Krim? 
6.1* 4,33? 
Mm == 14.30 Kn-m/m 
8 
Carga viva: 


Se tiene que tanto para camión tipo como para la carga equivalente el ancho de distribución 
está dado por: 


Е = 1.22 +0.06*L, = 1.22+0.06 * 4.33 = 1.48 т. 


La carga del camión tipo en su posición más desfavorable es la que se muestra en la figura 
93 donde solo incide el eje trasero ya que el delantero sale del puente, 


Р 72 
— =—— =4865Кл/т 
Е 1.48 
48.65 * 4.33 
М„=——————— = 52.66 Kn-m/m 

4 

2.16S 
72 Kn 
E 


al ЧО PO O 


Figura 93.- Losa con el camión tipo. 


La carga equivalente según se muestra en la figura 94 se distribuye entre 2*E para que su 
efecto sea comparable con el de una fila de ruedas. 


Z165 


80 Kn 
Pik 


| EZ 


Figura 94.- Losa con carga equivalente. 
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CS. 80 
— 27.03 Kn/m 
2'E 2* 1.48 
g 985 
—— a 3.16 Kn/m? 
2'E 2* 1,48 
27.03 * 4.33 3.16* 4.332 
M, 7 + 8 = 36.67 Кп-т/т < 52.66 Kn-m/m 


¿Se utiliza el mayor al que se le aplica el impacto que corresponde а |= 30 % 
M.,.,= 1.3 * 52.66 = 68.46 Kn-m/m 
PA APA | Pd lectoras и AA O ди 
capítulo anterior con lo que se tiene: 
М, = 1.3 * (14.3 + 1.67 ° 68.46) = = 167.22 Кп-т/т 


0.85 * fo, 0.85 * 25 
а. = = = 18.48 MPa > 
£ 1.15 
M 0.16722 
pin Т e 0,2005 


Ф 18.48 " 1.0 * 0.1752 
р < 0.392  Norequiere doble armadura 


1141-24 1V1-2'0.2955 


= 0.4505 
08 > 08 > 
B= 1-0.4 ` 6 = 1-04 * 0.4505 = 0.8198 
El acero requerido será: 
M, 0.16722* 10* 
A, A AAA A A 
f 420 
Ba 0.8198*0.175* 


£, 10 


Como se trata de una losa esviajada, la armadura así calculada debe ser proyectada paralela a 


la dirección del tráfico, por lo que: 
A= 


A 27.75 
= 37.00 om?/m. 


+ 
cose со5?30° 
Se adopta: ø 20е = 12 +4 16 е = 12 (42.94 ст?/т) 
Según la norma A.C.!. 1601 esta armadura debe cubrir un momento último mayor al aplicado 
para el cálculo de la armadura y dado рог: 


a 
M =2*(A*f* (d- q» 
= “Q= 0.9 para flexión 
j А = 42.94 cm*/m * со5230° = 32.21 cm?/m 
f,= 420 MPa 
d =0:175 т. 


Ate 32:21 420 


а= 10 =0.0637 m/m. 
0.85 2, D ШҮ 25*10 
0.0637 1 
M, = 0.9'(32.21*420*(0.175 - А 3)" = = 174.29 Knmm 
10 


Que es mayor a 167.22 Kn-m/m, o sea está correcta. 


rea 
M Momento último 
а. = Fatiga del hormigón 
fa = Fatiga característica del hormigón a los 28 días, 
b = Base de la sección transversal. 
d = Altura de la sección transversal. 
Q = Coeficiente 
u = 0.392 = Coeficiente limite para el acero Fe 420 еа 
с = Coeficiente que define la profundidad del eje neutro. 5 
B = Coeficiente que define el brazo del momento de equilibrio. Е 
|А = Fatiga де fluencia del acero. 9 
£, = Coeficiente de seguridad para el hormigón = 1.15 р 
£ ‘Coeficiente de seguridad para el acero = 1 5 
н ocn de атала de tución os: 3 
= 0.2653 < 0.50 E 
Luego: 3 
А, = 0.2653 * 37.00 = 9.82 ст°/т Ы 
Se adopta: e 12 e = 11 (10.28 cm?/m) 8 
Costo del metro lineal de superestructura.- Para las superestructuras Storan 2 
por losa llena o losa con dos o tres vigas el costo aumenta lentamente y con variación casi lineal Е 
relación a la luz. Así para el caso de dos fajas de tráfico, se encuadran muy aproximadamente en E 
siguientes expresiones que permiten estimar el volumen de hormigón que entrará en 7 
Q 


superestructura de tramos isostáticos en términos de su luz. 


Para losas: V = 595L + 19 L<1i0m. 

Рага losa y vigas: V = 3.401 - 10 1<30т. 
Donde: ` 
À V = Volumen de hormigón 
L = Luz de cálculo en metros. 

El costo de ¡as losas llenas es sensiblemente igual al de las losas nervuradas, debido a que 
la mayor cantidad de hormigón de las losas llenas se compensa con el menor contenido de acero 
por metro cúbico de hormigón y por el menor costo de los encofrados. 
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Criterios complementarios para la elección del tramo.- Si el costo total de una pila 
incluida su excavación, agotamiento y entibación es mayor que el costo acumulado de los 
siguientes materiales: к 


10 m? de hormigón con fatiga característica de 20 MPa. 

24 Kn de acero de refuerzo. 

5 т? de madera para encofrado y obra falsa. 

Se adoptarán las mayores luces compatibles con la longitud del puente. 


En cambio si el costo total de la pila es menor al de los materiales mencionados se 
adoptará la menor luz compatible con los requerimientos hidráulicos o de gálibo. 


Altura económica en vigas de hormigón armado - Aplicando máximos y mínimos 
a la sección de la figura 95, se tiene que si: 
С, = Costo del т? de hormigón simple. 
С = Costo del m? de acero doblado y colocado. 


г = Relación entre estos dos costos = С/С, 


La altura económica está dada por: 
d12" ¬1 
Va 
h=d+d 


En las anteriores expresiones: 
h = Altura total de la viga en metros. 
h, = Espesor de la losa en metros. 
d = Altura útil en metros. 
d' = Recubrimiento en metros. 
b, = Ancho del nervio en metros. 
М, = Momento último en Mn-m. 
f, = Fatiga de fluencia del acero en MPa. 


Figura 95.- Sección transversal de una viga T. 
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Tubos de hormigón simple y armado.- A las corrientes de agua cuando son 
reducidas se les da paso mediante alcantarillas formadas por tubos. Para pequeños diámetros es 
suficiente fabricarlos con mezcla húmeda de cemento y arena. 


Para terraplenes destinados a vías férreas se aceptan tubos en hormigón simple hasta 0.8 
m. de diámetro siempre que sobre el tubo el relleno sea superior a 3 m. y si el terreno es malo se 
debe colocar una capa de hormigón y a veces inclusive revestir el tubo con ella. 


Pasados los 0.8 m. de diámetro se debe emplear tubos de hormigón armado, porque 
aparecen tensiones de tracción tanto en la fibra interior como en la exterior, por lo que se dispone 
armadura anular en ambas caras de la pared del tubo con armadura de distribución longitudinal. (ver 
figura 96). 


Figura 96.- Tubo en hormigón armado. 


Pruebas realizadas para las mismas condiciones de carga y diámetro de tubo sob: 
alcantarillas rígidas que corresponden al caso anterior y alcantarillas flexibles que son fabricadas cc 
plancha metálica muestran las presiones de la figura 97, es decir que al parecer las flexibles son la 
que mejor se acomodan al terraplén, sin embargo para la elección final se debe relacionar costos. 


RIGIDO FLEXIBLE 


Figura 97.- Presiones comparativas vertical y horizontal en tubos 


Ejemplo de cálculo de un puente de viga y losa en hormigón armado - Sea un 
puente isostático de 16 т. de luz de cálculo con un ancho libre de calzada de 8 т. y con tres vigas 
principales y para el paso del camión MS18. 
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Habiendose definido la separación entre ejes de vigas, se calcula laJosa interior de acuerdo 
con la figura 100, en la que se muestra que el ancho del nervio de la viga es de 0.4 m. con lo que la 
luz de cálculo de la losa es: 

L,=8 =2,75 т. 


E2 3.15 m. 
Figura 98.- Ubicación del camión para determinar la tracción de carga. o جج‎ z A 


La sección transversal es la que se muestra en la figura 98. 
La fracción de carga para las vigas exteriores, está dada por: 


3.4 + 16+ 0.4 5.4 
ا‎ = 
5 5 
Para las vigas interiores, las especificaciones dan: © 
nde- f =0.547' s g 
аш пог с 5.4 0.40 : s'=2,75 0.40 © 
=0.547* s E 
Se obtiene: 5 © 
AS Figura 100.- Losa monolitica con sus vigas. = 5 
Se adopta s = 3.15 т. y se aplica la nota 1 de la fracción de carga, que dice que se debe a 5 
asumir a la losa сота tramos isostáticos apoyados en sus vigas рага lo que según se muestra еп la va 044 9 
figura 99, se trazan las lineas de influencia i isostáticas de reacción sobre el apoyo interior y como las Carga muerta: 7. т 
cargas puntuales son unitarias, se tendrá: Peso propio: 0.18 * 25 = 4.50 Kn/m? Е 
f = 0.048 + 0.619 + 1.000 + 0.429 = 2.096 Rodadura: 0.05 *22 = 1.10 2 а 
g = 5.60 кп/т2 3 
P=/ Pel م‎ Р=7 сагу» E 
Mn = —— 2 =4,24 Kn-m/m "а а 
М0 11 
Por carga viva: 
(2.75 +061) "72 
M, =0.8* ر‎ = 19,85 Kn-m/m 
975 4 
006 7.64 
Impacto: 
М = 0.3 " 19.85 = 5.96 Kn-m/m 
М. = 25.81 Kn-m/m ‚ 
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Para diseño en estado límite último: 
M, = 1.3 * (4.24 + 1.67 * 25.81) = 61.55 Kn-m/m 


Para el cálculo de la armadura: 
h=0,1 


Materiales: 


8т d = 0.155 т. 


Hormigón con fatiga característica de f.,, = 25 MPa 
Acero con fatigas a la fluencia de f, = 420 MPa 


El hormigón se diseñará con: 
0.85* 25 
= = 18.48 МРа 
1.15 - 
0.06155 
p= = 0.1386 < 0.392 
1* 0.155 * 18.48 ۹ 
1- 1-2*0.1386 
g_09 
0.8 
B = 1 - 0.4 * 0.1873 = 0.9251 
0.06155 * 104 
A= = 10.22 cm?/m 


Se adopta et2e=11 


0.9251 * 0.155 * 420 


Porcentaje de armadura de distribución: 


D= 


-V 2.75 


1.22 
=0.736 máximo 0.67 


Adist = 0.67 * 10.22 = 6.85 стё/т 


Se adopta ø10e=11 


Para el diseño de la losa exterior se tiene la figura 101, en la que por concepto de peso de 
postes y pasamanos se asume un valor global de 3 Kn/m. Las aceras tienen un ancho inferior a 0.6 


m. y de acuerdo con el reglamento no 


El peso específico del horm 
entonces que: 


Bordillo: 


se tomará en cuenta la sobrecarga en ellas. 


igón es 25 Кп/т? у рага la rodadura 22 Кп/т?, de manera 


P, =0.60* 0.10 * 25 = 1.50 Кут 
Р, =0.20* 0.38 * 25 = 1.90 Кут 
P, =0.65* 0.18 * 25 = 2.93 Кт 
Р, = 0.65 * 0.05 * 22 = 0.72 Kn/m 


4 


Por tratarse de una losa monolítica con su viga, se momentará con relación al punto M en 


coincidencia con el eje de la losa. 
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i 5 225 0.20 
jp c6 2220 ۸52 


وپ و 


2. at ри 
ААН 225 
033 = 
) pe 18 
Figura 101.- Solicitaciones en la losa exterior. 
Mm = 3*1.24+1.5"0.95+1.9*'0,75+2.93'0.325+0.72*0.325 = 
= 7.64 Kn-m/m 
Por choque: 
0.18 
Ma, = 7.5 * (0.25 + 0.05 + ) = 2.93 Kn-mim 
2 


Ancho de distribución de la carga viva: 
E=0.8*0.35+1,14=1.42m. 
Por carga viva: 
72* 0.35 


M„= ————— = 17.75 Kn-m/m 
1,42 


Impacto: 
Mi = 0.3 * 17,75 = 5.32 Kn-m/m 
El resumen para el estado límite último será: 
M,= 13* (7.64 + 1.67"(2.93+17.75+5.32)) = 66.38 Kn-m/m 


0.06638 


p= = 0.150 < 0.392 
1* 0.1552 * 18.48 
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1-\/ 120.150 4 


а -02042 
0.8 
В=1-0.4* 0.2042 = 0.9183, 
0,06638*104 И 
А =— = 11.10 стт 
0.9183°*0.155"420 


La armadura adoptada es la que se muestra en la figura 102. 


Figura 102.- Armadura en la semisección de la losa. 


Para el prediseño de la altura de la viga se adopta un décimo de la luz: 
16 


h= =16m. 


10 


La carga muerta constituida por postes, pasamanos, aceras, bordillos, rodadura y losa, se la 
distribuye entre las tres vigas. 


Carga muerta: 

Postes y pasamanos: —2*3/3 = 2.00 Kn/m 
Асегаѕ: 2" 1.5/3 = 1.00 Kn/m 
Bordillos: 2*19/3 = 1.27 Kn/m 
Losa: 8*0.18*25/3 =, 12.00 Kn/m 
Rodadura: 8*0.05*22/3 = 2:93 Kn/m 
Viga: 0.40*(1.6-0.18)'25 - = 14.20 Krum 

9 = 33.40 Knim 

33.4 * 162 
M,, = = 1068.80 Kn-m 


8 
Para la carga viva, se aplica el teorema de Barré рага una Ма de ruedas y luego se afecta con 
la tracción de carga establecida inicialmente para que el momento solicitante sea por viga. 
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Figura 103.- Ubicación del camión MS18 para el momento máximo. 


De acuerdo con la figura 103, el momento máximo se halla en correspondencia con el рип 3 
m y vale: А { б 
M= 63046 °Р арусе + с 
Cas: 6... t © 
A — A poso da a тда, se tane que: 
M,, = 2.096 * 6.3848 * 72 = 963.54 Кл-т 


о 

Impacto: i © 
15 : E 

l= =0.278 5 

ааа о 

М, = 0.278 * 963.54 = 267.86 Kn-m El 

Ф 


Aunque el momento debido a carga viva e impacto se encuentra un tanto desplazado | а. 

eje de simetría, para el diseño se acumulan estos con los de la carga muerta que coinciden cor 3 
centro, con lo que el momento en estado límite último estará dado por: a 
а 


М, = 1.3 * (1068.8 + 1.67"(963.54+267.86)) = 4062.81 Kn-m 


Acá se puede ajustar la altura de la viga aplicando el criterio de altura económica. 
h=1.6m.; d'=0.075m. ; 9 = 1.525 т. 
4.06281 


Ms —>—50,2963 
0.4*1.5252*18.48 


1V 1-2*0.2363 
а= ———————— =0.3429 
0.8 
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B = 1 - 0.4 * 0.3423 = 0.8631 


4.06281*10* 
Ds و‎ 
0.8631*1.525*420 


Se adoptan 15 о 25 


El corte máximo se presenta junto a los apoyos y está dado por: 
Carga muerta: 


33.4* 16 
Vy === = 267.2 Kn. 
2 


Para carga viva, se ubica el camión tipo en la posición que se muestra en la figura 104 y de 
acuerdo con las normas, se aplica la fracción de carga solo a las ruedas que no pisan el apoyo. 


Figura 104.- Ubicación del camión MS 18 para el сопе máximo. 


ed 


11,7 P 74 
V v = P+2.096*(P* + 8 )=2.775*P 
16 4 16 
Y = 2.775 * 72 = 199.80 Kn. 


Impacto: 
V, = 0.278 * 199.8 = 55.54 Kn. 


El corte en estado límite último valdrá: 
V, = 1.3"(267.2+1.67*(199.8+55.54)) = 901.7 Kn. 


0.9017 
д=————————— = 1.48 MPa < 3 MPa. 
0.4*1.525 


Para definir el diámetro y la separación entre estribos, se aplica la siguiente expresión: 


A 9-05 
b's с: ИН, 
А 1.48 -0.5 
= = 0.00292 
bs 0.8*420 


Para b, = 0.4 m. y una separación entre estribos de s,=0.15m. 


А= 175 от? > 4 ramas o 8 


Es decir junto a los apoyos se adoptan estribos dobles de 8 mm de diámetro espaciados a 


0.15 m. y luego se deberá ir cubriendo el diagrama envolvente de corte. 


Drenajes.- Según la magnitud e importancia de la obra, se deben emplear drenajes ya se 
prefabricados о no con diámetros mínimos para evacuación de aguas de 0.1 т. espaciados entre 2 
4 m. y dispuestos a cada lado de la calzada, salvo que el puente sea curvo en cuyo caso habrá ql 
ubicarlos al lado mas bajo del peralte. 


Los drenajes deben evacuar las aguas que tienden a acumularse en la calzada para lo qı 
esta debe llevar un bombeo transversal acorde con el trazado del camino que en general consigr 
pendientes comprendidas entre 1 y 2.5 %. 


Cuando se fabrican los drenajes con tubos lisos estos deberán sobresalir algunos cms. de 
cara inferior para evitar que el agua escurra por las caras vistas de la viga y la manche. 
Tratándose de aceras sobre pedestales se puede permitir escurrir libremente las адш 


hasta el borde pero allí habrá que disponer lagrimales por la misma razón explicada en el ca: 
anterior. 


==- Асе саг = 


4 a 2.5% 


کے 


Figura 105.- Drenajes de calzada. 
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Por razones estéticas y particularmente cuando por debajo del puente pasa una vía, se 
debe evitar que el agua caiga libremente para lo que se debe disponer de un sistema colector 
ubicado en los sitios menos visibles y con las bajantes perdidas, ya sea en las pilas o en los estribos. 


CAPITULO QUINTO 
PUENTES DE HORMIGON PRETENSADO 


Introducción.- El hormigón pretensado es una de las técnicas modernas en el ramo de la 


zonstrucción fue patentado el año 1928. 


Esta técnica ha permitido obtener estructuras similares a las que se obtienen con el 


hormigón armado pero con múltiples ventajas según se describe a continuación: 


a) 


Una gran ventaja sobre el hormigón armado es que el pretensado es un material homogéneo 
e infisurable, porque en ciertas obras en las que se ha sobrepasado la carga máxima para la 
que han sido diseñadas aparecen fisuras corrientemente microscópicas las que en el 
hormigón pretensado se cierran inmediatamente que ha dejado de actuar la sobrecarga 
excesiva, lo que no acontece con el hormigón armado. Acá nace una de las reflexiones y es 
que la fisuración en el pasado ha sido tomada como un Índice de mala construcción ya que 
trae consigo el riesgo de corrosión de los aceros y desagregación del hormigón. Se vio 
posteriormente que la fisuración en el hormigón armado es un fenómeno normal e intrínseco, 


que aparece inclusive al inicio de su funcionamiento, por lo que es preciso encarar 
limitación de las fisuras pero no suprimirlas. 

La idea era ya conocida y de lo que se trataba era de introducir en el hormigón ur 

compresión previa para impedir la fisuración que se debería a esfuerzos posteriores de tracció 

idea intuitiva en las bóvedas en las que la compresión previa, proviene de la acción de la gravedad. 


Inicialmente trataban de impedir la fisuración introduciendo una tracción previa еп li 
armaduras, pero esto no funcionaba por las siguientes causas importantes: 


Nadie discutía el hecho de que el hormigón resiste bien en compresión y la enfierradura « 
tracción. Pero en esa época se ignoraba el fenómeno de fluencia, que no se manifestaba porque li 
fatigas admisibles en compresión eran mucho mas bajas que en la actualidad. 


Igualmente, si se traccionaba al máximo los aceros de esa época su alargamiento el 
imperceptible. El acortamiento del hormigón debido a la retracción y a la fluencia era del mism 
orden por lo que no quedaba la precompresión previa, es decir que la fisuración se reducía pero г 
se alcanzaba el objetivo. 


Freyssinet fue quien alcanzó este objetivo y lo explicó de la siguiente forma: "Е 
necesario introducir en el hormigón fuerzas artificiales aplicadas en form 
constante tales que bajo el efecto simuliáneo de estas fuerzas, las sobrecargas 
las diversas acciones, el hormigón debe permanecer sin fracturas, ni fisuras”. Ра 
que este resultado sea alcanzado, no es el acero quien resistirá a los esfuerzos de tracción, será : 
solo hormigón el que resista a todas las solicitaciones, sin ser descomprimido, gracias al pretensad 
En consecuencia el principio de funcionamiento de esta técnica es completamente diferente al d 
hormigón armado. 


Por otra parte, el módulo de elasticidad no es constante porque varía con las fatigas y su 
duración, hecho que fue esclarecido unos veinte años después por otros investigadores. 

b) El hormigón pretensado es un material muy elástico, es decir que recupera su posición 
original en cuanto dejan de actuar las cargas. Es adecuado para soportar cargas dinámicas 
como es el caso de los puentes. 

c) El hormigón pretensado ofrece una gran seguridad, ya que en el momento del tesado se 
tiene una prueba de carga del material, porque en ese momento se lo somete a una de sus 
máximas sobrecargas. 


9 La principal ventaja es que para tramos simplemente apoyados con luces mayores a los 20 т. 
se obtienen estructuras mucho más económicas. 
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Gracias a la utilización de aceros de muy alta resistencia los que no sirven para el hormigón 
armado, se obtiene una economía del acero en peso del orden de 70 % aunque en realidad el costo 
del acero de alta resistencia es de aproximadamente el doble, pero la importancia de la economía en 
peso en el conjunto de la estructura es tal que permite en la mayor parte de los casos, bajar el precio 
total de la construcción por debajo del precio del hormigón armado. 

En cuanto a la economía sobre la cantidad de hormigón, esta es del orden del 20 % que 
además repercute en la infraestructura. 

e) El hormigón pretensado permite mejorar la estructura de las obras porque se dispone de 
elementos mas ligeros y gracias a las posibilidades técnicas que es demasiado largo 
exponerlas, el hormigón pretensado permite un aumento de luz para una misma altura de viga 
disponible. 

0 El hormigón pretensado es un material que facilita la prefabricación, permitiendo la múltiple 
ocupación de los encofrados y reduciendo al mínimo el apuntalamiento y como dato 
interesante se aclara que sobre las 40 vigas la economía resulta mas importante. 

También las soluciones contínuas son buenas ya que se evitan las juntas que siempre 
tienen alguna complicación, por otra parte, la continuidad puede ser parcial solo en la losa o total por 
pretensado complementario de vigas prefabricadas, 

Clasificación.- Las estructuras pretensadas se clasifican en los dos grupos siguientes: 

2) Las postesadas cuya característica fundamental es de que los cables se colocan dentro de 
vainas, las que van embebidas en la masa del hormigón, procediéndose al tesado de los 
cables una vez que el hormigón ha endurecido. 

b) Las pretesadas que requieren de bancos o mesas de tesar, son aquellas en las que el 
acero es tesado y anclado en estribos terminales antes de hormigonar el elemento. Después 
de endurecido el hormigón, se sueltan los anclajes y debido a la adherencia entre el acero y 
el hormigón, el primero no puede retomar su longitud normal quedando en tensión y 
transmitiendo así su fuerza al hormigón. Esta forma de pretensar se la emplea especialmente 
en la prefabricación maciva de elementos, en cambio en la construcción de puentes es mas 
corriente el empleo del postesado. 

Datos para el predimensionamiento.- En hormigón pretensado, se puede solucionar 
con losa las luces comprendidas entre 10 y 15 m. Vigas pretensadas por adherencia para 
luces de 8 a 25 т. Vigas postesadas para luces entre 20 y 45 т. 

Las alturas económicas son del orden de 1/25 para las losas y de 1/16 a 1/20 para las vigas. 
La altura económica en las vigas está próxima а 1/16 pudiéndose llegar a 1/22 con un suplemento 
de precio del orden de 20 %. 

Para luces comprendidas entre 20 y 45 m. el tablero está constituido por dos, tres o más 
vigas de altura constante y alma relativamente delgada, con una separación entre ejes comprendida 
entre 2.5 y 3.5 m. 

En el sentido transversal, la losa puede ser en hormigón armado o también 'pretensado. Una 
forma alternativa consiste en construir las vigas con el cabezal superior dispuesto para que sirva de 
losa mediante un tesado de la misma luego del lanzado de las vigas. 

Las vigas pueden ser prefabricadas o vaciadas en sitio, prefiriéndose las prefabricadas 
cuando su número asi lo justifique o cuando no es posible encarar la construcción sobre encofrados 
y puntales. 


La luz económica de este tipo de tableros está comprendida entre 30 y 35 m., sin que ello 
limite el llegar a los 45 m. y como el precio sube rápidamente en proporción a la luz para puentes de 
mayor luz habrá que analizar otras soluciones. 


Los diafragmas no deben ser suprimidos a pesar de que representan carga muerta puntual, 
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porque de hacerlo la losa debe ser reforzada en forma apreciable. 


Para luces comprendidas entre 50 y 100 m. (campo de aplicación de los tramos isostáticos 
en acero), por razones de estética se emplea de preferencia tableros constituidos por una o más 
secciones cajón y cuyas longitudes económicas oscilan entre 60 y 90 m. 

En casos excepcionales con bielas inclinadas en los extremos es posible alcanzar 100 m, de 
luz con tramo isostático. Su altura económica esta entre 1/30 y 1/33. 

Las vigas continuas vaciadas en sitio pueden estar formadas por dos o varias vigas y losa o 
por una o varias secciones cajón, siendo la altura económica aconsejable para el primer caso L/18 y 
para el segundo comprendida entre 1/25 y 1/30. 

| Para luces comprendidas entre 50 y 300 т. se construyen puentes pretensados en volados 
sucesivos, los que en su mayoría tienen la luz principal comprendida entre 70 y 100 m. con la luz 
mas económica próxima a los 90 m. 

Los tramos de borde tienen luces del orden de 1/2 + 10 a 15 т. ó 0.65*L (siendo L la luz 
central). La altura económica en correspondencia con las pilas es de 1/16 pudiéndose llegar en 
casos necesarios а 1/20. El espesor en la clave es de 1/30 а 1/40 con un mínimo de 1.5 т. 

4 El tablero va empotrado ó simplemente apoyado, en función de la flexibilidad de las pilas. Ег 
sección transversal se compone de un solo cajón con dos almas y rara vez con tres o más almas, li 
que sí cuando al ancho libre de calzada es muy amplio, se utilizan varios cajones. 

Su construcción es mediante dovelas que pueden ser prefabricadas o vaciadas en sitio. 

A partir de los 100 т. y especialmente alrededor de 200 т. cuando es necesario limitár е 
espesor del tablero una solución bastante empleada desde hace pocos años es la del puente a 
obenque que en forma esquemática se muestra en la figura 106. 


Figura 106.- Esquema de un puente a obenque. 


En los primeros puentes obenque los tableros eran enteramente en acero, en la actualidac 
se utiliza bastante el hormigón pretensado. 


Los puentes obenque han desplazado a los colgantes hasta luces por debajo de los 400 m. 


Secciones transversales empleadas en puentes de hormigón pretensado. - 
La sección más simple desde el punto de vista de encofrados y hormigonado viene a ser la sección 
rectangular que se la utiliza en puentes losa para luces de alrededor de 12 т. , luego vienen las 
losas alveoladas y las losas nervuradas con objeto de disminuir el peso muerto para luces hasta los 
18 m. y para lograr luces mayores se tienen las secciones cajón empleadas preferentemente en 
estructuras hiperestáticas o en puentes curvos y las secciones de losa y vigas empleadas mas bien 
en tramos isostáticos de hasta 50 т. de longitud y finalmente para grandes luces y varias fajas de 
tráfico se tiene una combinación de estos dos últimos tipos que dan la sección de losa y vigas cajón. 


En la figura 107 se resume lo anterior. 
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Losa alveolada Cajón 
A 
= 


== Losa y vigas 


Losa nervurada 
Figura 107.- Secciones corrientemente empleadas en hormigón pretensado. 


Propiedades geométricas de las secciones.- Tratándose de una técnica en la cual la 
sección trabaja como material homogéneo, sus propiedades geométricas deberán ser evaluadas sin 
despreciar ninguna parte de la sección. 


Para el cálculo se toma en cuenta el área neta de la sección de hormigón, su momento de 
inercia, las distancias de su centro de gravedad a las fibras superior e inferior y con ellas los módulos 
de sección superior e inferior, los radios de giro y el rendimiento de la sección. 


Para la fase de tesado, se debe verificar la sección descontando los huecos de las vainas, 
pero como luego se rellena con lechada de cemento para el resto de los cálculos se verifica con la 
sección llena. Inclusive, se puede verificar homogeneizando la sección con el acero que llena las 
vainas. 

Una suposición aproximativa del área y del momento de inercia pueden cambiar 
completamente las tensiones provocando daños en la estructura. ; 


La construcción por medio de vigas prefabricadas es frecuente que se la lleve a cabo 
mediante un pretensado parcial de sus cables hasta el lanzamiento de las vigas para luego de vaciar 
la losa recién tesar el resto de los cables, con lo que se genera una sección mixta formada por 
hormigones de diferente edad y calidad por lo que será necesario calcular las propiedades 
geométricas homogeneizando a un solo tipo de hormigón en base a la relación de sus módulos de 
elasticidad. 


Para el cálculo de las propiedades geométricas se toma la notación de la figura 108 cuyo 
significado es: 

A = Area de la sección transversal de la viga. 

уум = Distancias del barioentro a las fibras superior e inferior. 

e =  Excentricidad del cable con respecto al centro de gravedad. 

сус = Distancias que definen el núcleo límite, o sea la zona en la que debe 
caer la componente T, de la fuerza de pretensado como resultante de 
la composición de fatigas cuando la viga está con carga o en vacío para 
evitar tracciones. 

| = Momento de inercia respecto al centro de gravedad. 

d = Recubrimiento desde el centro de gravedad de los cables. 
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Centro de gravedad 
de la sección 


№, = = Módulo superior de sección. 
v 
. 
| 
W= = Módulo inferior de sección. 
у" 
1 
d= = Rendimiento de la sección. 
А*у,*у, 
м “Y ЕТ» а 
С,=д°*М,= 7 = Distancia al limite superior del núcleo. 
W, 
c =ð" = = Distancia al límite inferior del núcleo. 


A 


Fatigas de borde en función de los momentos nucleares.- Tomando la notacié 
descrita anteriormente, las fatigas en los bordes superior e inferior de la sección estarán dadas Р 
las siguientes expresiones relativas a la flexión compuesta provocada por la fuerza normal d 
compresión y su excentricidad. 


0 Мы E йыр т.м, w, 
y KK = ( ejz — €) 
A І І USA | A 
T TS TH 4 т.м, w 
O= h n v= h ( +е)= „ч ( i +e) 
А l 1 Ay, і А 
Con lo cual, las fatigas quedan expresadas en función de las arstancias nucleares 
Tv, (c-e) 
о, = 
l 
ТМ (c,+8) 
0= 


Los productos de las fuerzas por las distancias nucleares se denominan momentos 
nucleares, o sea: 
Momento nuclear superior: M 


ke 


= тс +6) 


Momento nuclear inferior Мы = Те) 
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Las fatigas en función de los momentos nucleares estarán dadas por: 


Mv М 
o= ےد‎ — 
| №. 
Me’ м, 
9 2 = - 
Y 
Estructuras isostáticas.- De acuerdo con la figura 108, en una determinada sección, se 
tiene: 
Esfuerzos normales: N =  T*osQ=T, 
Esfuerzos cortantes: V = T*senQ=T, 
Momentos flexores: М. „= TB 


El esfuerzo normal у el momento flexor generan la sección compuesta y las fatigas pueden 
ser expresadas en base a momentos nucleares. 


Para estimar la fuerza de pretensado requerida en la etapa final (Т = =), se pueden aplicar las 


siguientes expresiones: әм Ma 
Т= ———— оопе= С+ 
©+с T 
M 
Te — ome=vy-d 
Cc, +w d 


Se adopta el mayor valor de T con su correspondiente excentricidad. 
En estas expresiones: 

= Fuerza de pretensado en los cables. 
= Componente horizontal de T. 

= Componente vertical de T. 

= Angulo de inclinación del cable. 

= Momento mínimo. 


= Momento máximo. 
=. Ma” Mnn = Momento por sobrecarga. 


‚ Si se incrementa esta fuerza еп un 23 % que corresponde aproximadamente a las pérdidas 
par deformaciones plásticas o rozamientos se tiene la fuerza T en la etapa inicial (T = 0) y con ella se 
elige el número de cables necesarios. 

Luego se traza la trayectoria de los cables con parábolas y rectas lo que permite calcular con 
bastante precisión las pérdidas por fricción en todas las secciones pudiéndose obtener de esta 
manera los valores exactos de T en la etapa inicial a lo largo de la viga y en diferentes secciones, 
luego de conocidas las pérdidas también se conocerán las tensiones en la etapa final. 


Teoría para el diseño.- Los miembros de hormigón pretensado deberán cumplir los 
requisitos que se especifican para la resistencia última y para las tensiones admisibles. 

El diseño se basa en la resistencia última y en el comportamiento para las condiciones de 
servicio correspondientes a todas las etapas que pueden ser críticas durante la vida de las 
estructuras a partir del momento de pretensado. 


-128- 


Suposiciones básicas.- Para fines de diseño se asumen las siguientes suposiciones: 

a) Las deformaciones varían linealmente a lo alto del miembro con los cambios de la sobrecarga 
total. 

b) Antes del agrietamiento, las tensiones son proporcionales a las deformaciones. 

c) Después del agrietamiento, se desprecia la tracción en el hormigón. 

Tensiones admisibles .- El proyecto de miembros pretensados se basa en la resistencia 
característica generalmente del orden de 35 MPa a la rotura en probetas cilíndricas a los 28 días, 
pudiéndose alcanzar hasta 42 MPa siempre y cuando la obtención de dicha résistencia sea 
rigurosamente controlada. En proyectos muy particulares es posible diseñar inclusive con fatigas 
mayores. 

Aceros para pretensado.- Estos acero son de alta resistencia y sus características 
deberán ser como las que se dan a continuación: 

Su resistencia a la rotura deberá estar comprendida entre 1600 y 2200 MPa con 
alargamientos a la rotura de 4 a 9 % sobre longitudes iguales a 10 veces el diámetro. El límite de 
fluencia convencional para este tipo de aceros normalmente está fijado entre 85 y 90 % de la fatiga 
de rotura. 

Con relación al fenómeno de relajación o sea la caída de tensión en el acero a lo largo d 
tiempo y para un alargamiento constante no existe aún una teoría fundamentada cientificament 
Sin embargo, la mayoría de las investigaciones coinciden en afirmar que la relajación del acero ı 
función del tiempo sigue una trayectoria lineal para una escala logarítmica. En las primeras horas « 
los ensayos, la relajación no sigue muy bien la ley lineal, pero a partir de 10 a 100 horas coincide es 
suposición. 


Tensión temporal antes de que ocurran las pérdidas 


por retracción уйиепба _............................. 0.7*f, 

Tensión para las cargas de servicio después de las 

pérdidas лоо аш ro а AQ 
Donde: 


f, = Resistencia a la rotura del acero para pretensado, 
ES = Tensión en el punto de fluencia del acero para pretensado. 


Hormigón para pretensado.- En las estructura pretensadas conviene también que 
hormigón alcance resistencias altas, porque así la sección alegida podrá ser pequeña, lo q 
disminuye su peso propio y al mismo tiempo permite la obtención de luces mayores. 

Debido a las tensiones altas que provoca el pretensado, las resistencias que se asum 
рага el hormigón son alcanzadas perfectamente, por ello es que se debe tener un especial cuidado 
en la preparación de estos hormigones y se puede citar como regla general, la relación de agua 
cemento, no debe pasar de 0.45, siendo una relación aconsejable A/C = 0.38. 

Un alto contenido de cemento aumenta la retracción de fraguado y la fluencia lenta del 
hormigón, por lo que no es conveniente sobrepasar los 3.75 Кп/т? de dosificación en cemento. 
En algunos casos se puede emplear plastificantes para evitar el aumento de agua y obtener una 
mayor trabajabilidad del hormigón. 

En los sitios muy fríos especialmente еп los meses de invierno se debe tener un especial 
cuidado ya que las bajas temperaturas disminuyen la resistencia final. 

Para el módulo de elasticidad del hormigón bajo cargas instantáneas o de corta duración 
(inferior a 24 horas) y al cabo de d días, se tiene: 
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E, =12000* Af, MPa 
Donde: 
f, = Resistencia característica del hormigón a los d días expresada en MPa. 
Cuando las cargas son de larga duración, se denomina módulo diferido y viene expresado 


por: 
E, =4000* Viy MPa 
Tensiones temporales antes de las pérdidas por retracción y fluencia:Compresión: 
Miembros pretesados ............... 0.60 " f; 
Miembros postesados ............... 0.55 B 
Tracción: 
No se especifica fatiga admisible temporal. 
Donde: 
f = Resistencia característica del hormigón a compresión en el momento del 
pretensado inicial. 
Otros sectores: 


Areas en tensión sin armadura adherida 1.4 MPa ó 0.253 * ү, 
Si las tracciones calculadas exceden este valor, se adicionará acero estructural para resistir la 
fuerza total de tracción en el hormigón, calculada en base a una sección no fisurada. 
La máxima tracción no excederá de 0.632 * 1f, 
Para miembros sin armadura adherida 0. 
Tensiones bajo cargas de servicio, después de producidas las pérdidas: 
Compresión: ............. 0,40*f, 
Tracción: 
Para miembros con armadura adherida 0.506 * f, 
Para severas condiciones de exposición relacionadas con la corrosióntales como las que 
presentan las zonas de la costa . . . . ............0.235 * ү 
Pérdidas del pretensado.- Se distinguen: 


a) Por fricción de los cables.- Se presenta este tipo de pérdidas en las estructuras 
postesadas, en las que los cables deben tener libertad de movimiento en la dirección del 
tesado, movimiento que es afectado por resistencias de tipos diversos provocando una 
disminución del esfuerzo de pretensado. 

Por este concepto, en el cálculo se toman los siguientes factores: 

- Resistencias debidas a la fricción de los cables contra su vaina metálica, motivadas por la 
curvatura del cable en su trayectoria dentro de la estructura. 

- Resistencias por curvaturas locales de los cables, mas própiamente de cada uno de los 
conjuntos de alambres denominados torones o si son simples denominados hilos. 

- Pérdidas por fricción en anclajes móviles. 

- Corrosión en los alambres o en las vainas, que aumentarán las pérdidas por fricción, 
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Figura 109.- Trayectoria de un cable y su vanación angular. 


Las pérdidas por fricción en el acero postesado se basarán en los coeficientes 
experimentales К y y los que deberán ser verificados durante las operaciones de tesado. Los 
valores adoptados en el diseño para dichos coeficientes y las variaciones aceptadas para las fuerzas 
aplicadas junto al gato y los alargamientos en los cables deben indicarse en los planos. Para el 
cálculo de las pérdidas por fricción se tiene: 

T,= Tae 

Donde: 

Т, = Tensión del cable en el extremo del gato 


= Tensión del cable en un punto cualquiera х. 
Coeficiente de fricción por curvatura. 
= Variación angular total de la trayectoria del cable en radianes desde el extremo 
del gato hasta un punto x. 
К = Coeficiente de fricción en tramos rectos o coeficiente de curvatura 
secundaria por metro de longitud. 
L = Longitud del cable desde el gato hasta el punto х. 


ә ۴ „ч 
и 


Рага K y и se pueden adoptar los siguientes valores cuando no se dispone de datos de los 


materiales a utilizar. 


TIPO DE ACERO TIPO DE DUCTO гж Гв | 


m 
0,006560 0,30 


Alambres о torcnes Vainas de metal brillante ; 
по galvanizados. Vainas de metal galvanizado 0,004920 0,25 
Engrasado o con asfalto 0,006560 0,30 


0,000656 
0,000984 
0,000656 


0,25 
0,20 
0,15 


Galvanisadas rigidas 
Vainas de metal brillante 
Vainas de metal galvanizado 


Barras de alta resis- 
tencia. 


Estas pérdidas por fricción hacen que la fuerza de pretensado vaya disminuyendo desde el 
anclaje móvil hasta el anclaje fijo, por ello es que según las necesidades se puede tesar de un solo 
lado (ver figura 110) o si se desea evitar que las pérdidas en el otro extremo sean muy elevadas lo 
que se hace es tesar por ambos extremos (ver figura 111) o finalmente, se puede tesar una parte de 
los cables por un extremo y la otra mitad por el otro, lo que tiene la ventaja de que el diagrama 
representativo de las tensiones es prácticamente una constante a lo largo de la viga (ver figura 1 12). 


-131- 


Descargado рог edgar aguilar (еддагадиагопе.еа@дтаіі.сот) 


Encuentra más documentos en www.udocz.com 


05 1.0 


Figura 110.- Tesado рог un solo lado. 


0.5 LO 


Figura 111.- Tesado por ambos lados. 


Figura 112.- Tesado compensado por ambos lados. 
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En algunos sistemas de anclaje, como el sistema de conos, cuando se ancla el cono macho, 
la pérdida por fricción hace caer el esfuerzo de tesado en el anclaje móvil, con lo que el diagrama 
representativo de tensiones presenta una contrapendiente hasta el sitio donde alcanza la pérdida 
por entrada del cono. 

b) Pérdidas por pretensado.- Las pérdidas de pretensado incluidas todas las causas, como 
la fricción, pueden ser estimadas con el siguiente método basado en torones de 1890 MPa. 


9, =5Н + ES + САс + CRs 


te 
Donde: 
of, = Pérdida total de pretensado excluyendo la fricción. 
1) Contracción: 
SH = Pérdida por contracción de fraguado del hormigón medida en MPa. 
Para miembros pretesados: 
SH = 117.36 - 1.0355 *АН (MPa) 
Para miembros postesados: 
SH = 93.89 - 0.8284 * RH (MPa) 
Donde: 
RH = Humedad relativa ambiente promedio anual en porcentaje (0 a 100). 
2) Acortamiento elástico: 
ES = Pérdida por acortamiento elástico en MPa. 
Para miembros pretesados: 


Para miembros postesados: 
ES=05* 


E 


a 
Donde: 
f, = Tensión promedio del hormigón a nivel del centro de 
gravedad del acero en el momento en que este es soltado 
(Маа y pretensado). 
E, = Módulo de elasticidad del acero de pretensado pudiéndose 
asumir 200000 MPa. 


E = Módulo instantáneo del hormigón en MPa. 


а 
Se lo puede calcular соп: 
E, = 12000 4/1. 
fæ = Fatiga característica del hormigón en MPa, 
3) Fluencia del hormigón: 
САс = Pérdida por fluencia del hormigón en MPa. 
САс =  12*f,-7* fo, 
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fa = Tensión de compresión del hormigón a nivel del centro de 
gravedad de los cables con carga muerta, sin considerar el 
peso de la viga yen etapa inicial. 
4) Relajación del acero de pretensado: 
Para miembros pretesados: 
Torones de 1725 a 1864 MPa de tensión de fluencia. 
CRs = 138.07 -0.4 * ES - 0.2 * (SH + CRe) 
Para miembros postesados: 
Torones de 1725 a 1864 MPa de tensión de fluencia. 
CRs = 138.07 -0.3 * FR - 0.4 * ES - 0.2 * (SH + САс) 
Cables de 1657 MPa de tensión de fluencia. 
CRs = 124.26 -0.3 * FR - 0.4 * ES - 0.2 * (SH + САс) 
Barras de 1000.98 a 1104.53 MPa de tensión de fluencia. 
CRs = 20.71 MPa 
Donde: 


FR = Pérdidas por fricción entre el punto de tesado y la sección más 
solicitada en la que se verifica la sección durante el tesado. 


Construcción por volados sucesivos .- Consiste en ejecutar el tablero del puente del 
puente avanzando por trozos que van siendo anexados sucesivamente haciendo que la parte ya 
construida soporte el peso propio del trozo siguiente y también el peso de los encofrados y 
aparatos que permiten su ejecución. 

Cada trozo llamado corrientemente dovela es solidarizado al precedente, luego de que este 
alcance la suficiente resistencia. El $e hace autoportante y sirve de base de partida para un nuevo 
avance (ver figuras 113). 


Dovela qe arrangue 


Davelas Cables de prrimasdo 
sobre pila Е, 


NSS 
\ / 
| акаш» en 
ү ejecución. 


Figura 113.- Cablaje y dovelas en volados sucesivos. 


La estabilidad de la consola así constituida queda asegurada en cada etapa de la 
construcción por cabies de pretensado de longitud creciente dispuestos en la fibra superior de la 
viga. 

Las dovelas pueden ser hormigonadas en sitio por medio de encofrados móviles, pudiendo 
igualmente ser prefabricadas, transportadas y ubicadas en su sitio por medio de dispositivos 
apropiados. 


pasado. 


Esta técnica fue aplicada originalmente en el lanzamiento de estructuras metálicas en el siglo 


En el Brasil, el año 1930 se realizó una obra de esta naturaleza pero en hormigón armado, 
empalmando la armadura conforme avanzaba el hormigonado. 

Con la aparición del pretensado que se adapta perfectamente a la construcción de volados 
este procedimiento comenzó a tomar su verdadera aplicación ya que en el hormigón armado el 
consumo de armadura era excesivo. 

Fue Finsterwalder quien en el año 1950 inaugura verdaderamente la técnica de volados 
sucesivos en hormigón pretensado. 

La supresión de cimbras y puntales viene a ser una de las principales ventajas porque libera 
así el espacio situado en la parte por debajo del puente, adaptándose particularmente a las 
siguientes condiciones: 

- Estructuras con pilas muy altas que franquean valles anchos y profundos que requerirían 

cimbras muy altas. 

- Ríos con crecidas súbitas y violentas que ponen en peligro el cimbrado. 

- Pasos a desnivel en los que el cimbrado interrumpe la circulación inferior. 

Otras ventajas que se pueden citar son: 

- Reducción y mejor utilización de encofrados, limitados a la longitud de una dovela. 

- Incremento del rendimiento de la mano de obra, debido a la mecanización de tareas en lo: 

ciclos repetitivos. 

- Flexibilidad de ejecución debido a la posibilidad de acelerar la construcción arrancando de 

un mayor número de puntos de partida. 

- Construcción rápida en caso de prefabricación de dovelas que permiten alcanzar la decena 

de metros por día entre el par de ménsulas que nacen de cada pila. 

Ejecución de volados partiendo de las pilas.- Lo lógico es efectuar la construcción 
en forma simétrica con el objeto de no someter a las pilas a momentos flexores elevados y lo que es 
más a momentos de vuelco, Esta condición conduce a conformar la obra con un par de consolas casi 
iguales, porque al efectuarse el hormigonado por trozos o la colocación de dovelas que no 
pudiendo ser simultáneas someten a las pilas a esfuerzos de flexión, por lo que si la superestructura 
va empotrada a las pilas, estas deben ser capaces de absorber los momentos disimétricos que van 
apareciendo durante la construcción. En cambio, si la superestructura está constituida por una viga 
contínua se requiere realizar ya sea un empotramiento temporal por ejemplo mediante cuñas y 
cables de pretensado sobre la pila durante la construcción ó empleando apoyos provisionales 
dispuestos próximos a las pilas (ver figuras 114). 

En ciertos casos puede ser interesante construir en forma asimétrica siguiendo las 
procedimientos que se explican a continuación: 


GRE (Op rara 
ӨҤ? 


= Pre 


Figura 114.- Construcción por volados simétricos. 


a) Apoyando temporalmente en una o varias columnas suplementarias conforme avanza la 
mayor Construcción (ver figura 115). 
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Figura 115.- Volados asimétricos con columnas temporales. 


b) Con apuntalamiento previo de algunas partes para su hormigonado en sitio y que pasa a 
servir de contrapeso al sector que será ejecutado mediante volados sucesivos (ver figura 
116). Esta técnica generalmente ¢- ¡tiliza en puentes de tres tramos con el vano central 
franqueando un río o una vía de  _ulación que no debe ser interrumpida, es decir que los 
tramos de borde se construyen vaciando con puntales y el tramo central con volados 


sucesivos. 
Farta VICIA RI Volocos” 
% Sobre с/люфлэ5. 5 4 
y 
КШ рр 
| КЕК К 145] 
na PATATA AA TAVA ATAN 1217 ЖҮ; 
EN 2 


Figura 116.- Tramo de borde hormigonado sobre cimbras. 


с) Lastrando о anclando el extremo de una de las consolas рага la ejecución en volados de la 
ménsula que queda al lado opuesto (ver figura 117). 


Солро 


© 


Figura 117.- Contrapeso o lastrado de una de las consolas. 


Una alternativa consiste en anclar el extremo de la consola de borde, ya sea con tirantes 
pretensados o mediante dispositivos de sujeción con mordazas (ver figura 118). 


Әлзггув 
0 


Figura 118.- Anclaje con tirante y соп mordaza. 
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Los aparatos de apoyo para asegurar la libre dilatación de la superestructura van dispuestos 
debajo de las consolas (apoyos invertidos), cuando las reacciones de apoyo sobre los estribos son 
ascendentes (levantamiento permanente de los tramos extremos). 

Ejecución de volados partiendo de los estribos.- En este caso, los momentos de 
vuelco son muy importantes y pueden ser equilibrados de las siguientes formas: 


a) Con apoyos temporales como ser el caso de la figura 119. 


Figura 119.- Construcción con apoyo temporal. 


b) Contrapesando con lastre y peso propio del estribo la ménsula pasa a formar un conjunto 
monolítico estable (ver figura 120). 


Figura 120.- Construcción con estribo contrapesado. 


Organización de las ménsulas en sistemas contínuos.- Una vez concluidas | 
ménsulas deben ser vinculadas para conformar la superestructura definitiva para lo que se tienen | 
siguientes soluciones: 

а La mas simple consiste en ejecutar ménsulas iguales y vincularlas con articulaciones como 
que se muestra en la figura 121. Estas articulaciones se denominan bisagra pora 
transmiten los esfuerzos cortantes como ser el caso de aplicación de la sobrecarga a una sı 
de las consolas y garantizando la libre dilatación del tablero y continuidad de las flechas. 
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Figura 121.- Articulación bisagra. 


Vale la pena destacar que para los puentes con tramos múltiples, la introducción de una 4 


articulación bisagra en la clave de cada tramo implica obligatoriamente que cada ménsula sea 
solidaria a su pila para conservar la estabilidad de la estructura bajo el efecto de cargas asimétricas. 
En este tipo de obras, las luces de los tramos de borde son aproximadamente la mitad de la 
luz de los tramos normales cuando la superestructura está compuesta solamente por ménsulas 
sobre las pilas o también con tramos iguales a los interiores empotrándolos a los estribos 
Ы) Una variante consiste en unir dos consolas consecutivas соп ип tramo colgado у cuyo 
detalle en uno de los apoyos del tramo colgado es el que se muestra en la figura 122. 
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Figura 122.- Esquema de apoyo y junta de un tramo colgado, 


с) La mejor solución consiste en vincular las consolas colocando una dovela denominada clave 
con adición de cables de pretensado que aseguran la solidarización de las ménsulas y la 
continuidad de la estructura lo cual es ideal (ver figura 123). Las deformaciones verticales 
son mucho menores. 


Dovelas Az Ca de 
Б 
к 


H | 
Z — E2 PE CY * 


Figura 123.- Sistema con transtormación a hiperestático. 


225 а 252 Р 


De todas maneras en obras de gran longitud con tramos múltiples es necesario introducir 
juntas de dilatación como la que se muestra en la figura 124 y que pueden ser también 
articulaciones bisagra porque lo importante es garantizar la libertad del movimiento horizontal. La 
separación de estas juntas debe ir entre 300 m. y 600 m. como máximo. 

42254 4352/7 


, ú | 


е 


Figura 124.- Sistema transformado еп hiperestático con junta de dilatación, 


Esta junta no debe ir ubicada en la clave, sino mas bien en las proximidades del momento 
mínimo que coincide aproximadamente con los cuartos de la luz, para así aminorar las 
deformaciones. 


Para construir la consola que lleva la junta de dilatación, por volados sucesivos, se la bloquea 
provisionalmente atravesándola por cables de pretensado que son aflojados y suprimidos en la fase 
definitiva o sea luego de haber dado continuidad a la clave. 

Se recomienda que los tramos de borde sean 0.65 de la luz de los tramos interiores para 
evitar la tendencia a levantamiento del apoyo extremo, pudiéndose llegar hasta 0.5 de la luz interior 
pero a condición de lastrar ya sea las dovelas o el tramo construido entre la clave y el estribo. 


Secciones cajón.- Para los puentes en volados sucesivos,las secciones transversales 
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convenientes son cajones con el menor número de almas y con una separación aconsejable entre 
éstas de 5 a 7 т. y con espesores de alrededor de 0.4 т. 
La luz de los voladizos transversales de la sección cajón (ver figura 125) debe ser moderada 
con el objeto de evitar la introducción de momentos flexores locales de importancia en las almas 
La sección transversal de la losa superior debe llevar cartelas importantes en su unión con 
las almas. 
Е 


Figura 125.- Cartelas en la losa superior, 


Las cartelas de longitud c permiten alojar los cables de pretensado asegurando la resisten 
de las ménsulas, en cambio las cartelas a 60° junto a las almas permiten dar mejor cabida a los cabl 
longitudinales. 

La longitud aproximada para las cartelas está dada por: 


2's e, 
с= ы. ч ) 
3 e, 
y el espesor e,, en el tramo: 
5 
e,=( — +0.1) (metros) 
36 


e, =e, hasta 4 * e, 
Lo aconsejable es tomar e,<2*e, 


Р, Donde: 
s = Separación entre ejes de almas en metros. 


e, = Espesor de la losa al medio en metros. 


e, = Espesor de la losa junto a las almas en metros. 


El espesor mínimo para la losa interior será de 0.12 m. si es que no se alojan cables en su 
interior, 

La altura económica de las vigas a medio tramo varía entre 1/16 y 1/20, siendo 1/17 el 
óptimo económico y L la luz del tramo central. 


A medio tramo teóricamente esta altura puede ser nula, pero es necesario prever una altura 


mínima del orden de 1 a 1.4 т. para alojar articulaciones y si la viga es contínua que es lo 
aconsejable, se requiere 1.6 m. a fin de permitir la circulación interior. En la práctica la altura a medio 
tramo queda comprendida entre 1/30 y L/60. 

Las superestructuras de altura variable ofrecen las siguientes ventajas: 
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- Economía en materiales: Hormigón y acero de pretensado debido a una buena distribución 
del material. 


- Reducción del esfuerzo cortante por la corrección inherente a la variación de altura. 

- Aspecto satistactorio. 

Por el contrario, existe una tendencia arquitectónica actual de solucionar con altura 
constante los puentes urbanos porque permiten la utilización de encofrados deslizantes y además 
son más cómodos para el paso de las canalizaciones y otros servicios públicos. 

Esquema de cableado longitudinal en los volados sucesivos .- Se trata de dos 
familias de cables según se muestra en la figura 126. 

a) Cables para las dovelas, que van prácticamente en la parte superior por tratarse de 
momentos negativos. Se van tesando por partes, es decir con cada dovela y simétricamente 
a cada lado de la pila. 


کے 


SS 


Ge dles reper vos ze اة‎ 


Figura 126.- Cablaje en los volados sucesivos. 


b Cables de continuidad ubicados en las proximidades de la clave. Resisten los 
momentos flexores del tramo y garantizan la continuidad de la obra. 

Las secciones de la clave soportan momentos relativamente débiles por carga permanente y 
momentos importantes por efecto de las sobrecargas, gradiente térmico y esfuerzos de 
redistribución por fluencia. Por todo ello es deseable darle una altura suficiente, próxima a los 2.5 m. 
para luces corrientes comprendidas entre 80 y 100 т. 

Como el pretensado de continuidad no debe ser excentreado al máximo por tratarse de 
secciones subcríticas, se tiene dos subgrupos de cables en esta zona: 

- Los cables positivos dispuestos а! nivel del miembro inferior. 

- Los cables negativos dispuestos al nivel del miembro superior que se traducen en una 

continuidad de los cables negativos de las dovelas. 

La fuerza útil de los cables frecuentemente utilizados para el pretensado longitudinal de los 
puentes construidos por volados varía en la actualidad entre 1200 y 1800 Kn, 

Deformación de las ménsulas y contraflechas.- Al estar compuestas las consolas 
por dovelas hormigonadas y precomprimidas a diversas edades, es necesario conocer con bastante 
precisión las deformaciones de las consolas en las diversas etapas de realización de la obra, con el 
objeto de tomar en cuenta las contraflechas a dar a los equipos móviles de hormigonado o a los 
ancofrados de prefabricación de dovelas. 

Durante la fase isostática de construcción de las consolas, las deformaciones se deben: 

- Al peso propio de las dovelas. 

- Al peso del equipo móvil de hormigonado o al aparato de colocación si se 

trata de dovelas prefabricadas. 
- Al pretensado que asegura el ensamble de las dovelas. 


Posteriormente con los cables de continuidad, el tablero se transforma en hiperestático, 
pero la deformación continúa y está vinculada a las siguientes operaciones: 
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- Tesado de los cables de continuidad. 

- Retiro de los encofrados móviles y equipo de montaje. 

- Supresión de apoyos temporales o del empotramiento sobre la pila. 

- Colocación de sobrecarga muerta en la superestructura como son los postes, 
pasamanos, aceras, rodadura, etc. 


- ےک وھ کے لیے 


Perfil teorico 


Figura 127.- Deformaciones en ausencia de contraflechas. 
Estas deformaciones a las que se añaden las deformaciones ditenoas debidas а la fluencia 


del hormigón, no implican diferencias de nivel entre extremos de las consolas de un mismo tramo, · 


pero generan variaciones continuas del perfil longitudinal de іа obra сото ser bajan las daves de los 
tramos. Por esta razón éstas deben ser compensadas al igual que las deformaciones isostáticas, por 
las contrafiechas de ejecución dadas a las consolas. 


La principal dificultad en la previsión de las deformaciones en las consolas reside en el . 


conocimiento de! comportamiento a largo plazo del hormigón bajo cargas. 


l Perfil? deseado 


Figura 128.- Deformaciones con contrafiecha. 

La deformación longitudinal varía en efecto con el tiempo, en función por una parte, de la 
edad del hormigón a tiempo de aplicar la carga y por otra parte de la duración de la carga. Igualmente 
el pretensado se reduce con el tiempo por las pérdidas diferidas sufridas por los cables. La figura 
127 muestra en escala exagerada las deformaciones isostáticas de una consola en cada etapa de su 
construcción y en ausencia de contraflechas. 

Las deformaciones sucesivas que debe tomar la misma consola para respetar al final de su 
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construcción el perfil teórico deseado están representadas en la figura 128 en la que se observa 
que desde la primera dovela se deberá ir previendo la acumulada de las contraflechas 
correspondientes a las dovelas sucesivas que vienen después de cada una de las ya consolidadas. 

Cuando el tablero está construido con dovelas hormigonadas en sitio mediante equipos 
móviles, es imprescindible el reglaje de los mismos con relación a la altura teórica que ellos deberian 
tener antes de hormigonar las dovelas. Esta altura es en efecto, suceptible de variaciones 
importantes en función de la temperatura ambiente, la humedad y el asolamiento. Es preferible. 
efectuar el reglaje dando al equipo una contraflecha angular © con relación a la dovela anterior. 

Un método análogo se utiliza si el tablero está construido por el ensamblado de dovelas 
prefabricadas, la dovela contramolde está ubicada de manera de formar un ángulo О, con el 
encofrado de prefabricación. Las deformaciones son por lo tanto mucho más débiles en este caso 
(del orden de un tercio o la mitad), las dovelas prefabricadas están corrientemente almacenadas una 
semanas antes de su ubicación final en la obra. 

Si entre los controles realizados durante la construcción, los extremos de las ménsulas a 
vincular no están alineados, se deberá recurrir a los siguientes remedios: 


- Desfases de altura: Basculando las consolas por medio de gatos о deformando 
verticalmente las consolas mediante contrapesos. 

- Desfases en planta: Con barras de pretensado cruzadas dispuestas en la parte 
superior de las dovelas para corregir estas deformaciones horizontales (ver figura 129). 


Сзб/е para 
el reg/2/e 


A а) 


Figura 129.- Reglaje en planta de las consolas. 


„, Si las deformaciones de extremo de las consolas presentan destases por inclinación, solo el 
desplazamiento del conjunto de una de las consolas podrá remediar. Las deformaciones por torsión 
de los tableros constituyen un defecto casi imposible de remediar. 

Diafragmas en volados sucesivos - Debido a la gran rigidez a la torsión de las vigas 
tubulares y a la rigidez en flexión de dos miembros superior e inferior no son necesarios los 
diafragmas con excepción de los ubicados en correspondencia con los apoyos o con las juntas de 
dilatación. 

Gradiente térmico de los tableros - Un problema cuya importancia ha sido encarada 
no hace mucho tiempo atrás es el gradiente térmico en los tableros. La medición de las variaciones 
diarias de reacción de apoyo de ciertas obras, así como las fisuras constatadas en otras, han puesto 
en evidencia la importancia de las solicitaciones de flexión debidas a las diferencias de temperatura 
entre las fibras extremas de un tablero en hormigón. Estas diferencias se deben esencialmente al 
asolamiento que en razón del fuerte poder absorbente del revestimiento de la calzada, provoca una 
elevación de temperatura de la losa superior, creando así un gradiente térmico en las secciones del 
tablero (ver figura 130). 

Para facilitar los cálculos se puede asimilar esta ley a una variación lineal produciendo los 
mismos efectos globales. 
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Admitiendo que el gradiente térmico es constante a lo largo del tablero, la determinación del 
esfuerzo de tlexión que él engendra no presenta dificultad. 

Las investigaciones muestran que para tableros de altura constante la fatiga por gradiente os 
aproximadamente de 1.2 MPa cualquiera que sean las caracteristicas de la obra. Lo propio para un 
tablero de altura variable de luz cualquiera la fatiga por gradiente varía entre 1.6 y 2 MPa. 


(0= Р, – бг 
Seer catrente A Ї E: 
р з, РА 


ч 


(С Aeporticih пел 


/‹ изго erne? 


Figura 130.- Gradiente térmico еп la superestructura. 


En conclusión, la consideración de efectos térmicos en los proyectos de puentes en lo: 
volados sucesivos, conduce a fatigas de tracción importantes en las proximidades de la clave de lo: 
tramos y del orden de 2 MPa para los tableros de altura variable. Bajo la acción de estos esfuerzo: 
suplementarios, la sección de la clave tiende frecuentemente a hacerse subcrítica, por lo que e: 
recomendable aumentar su altura o como consecuencia directa para atenuar los efectos de 
gradiente térmico, se debe disminuir la relación de altura en la pila a altura en la clave. 


Redistribución de esfuerzos por fluencia.- Un problema frecuente es el de lé 
redistribución de esfuerzos de flexión debidos a las deformaciones diferidas del hormigón ро 
fluencia. Este fenómeno se presenta en las obras hiperestáticas cuyo esquema estático cambi 
durante la ejecución, como es el caso de los puentes construidos en volados sucesivos. 


El cuidado debe ser puesto; en el efecto de las deformaciones diferidas del hormigón po 
las variaciones geométricas sensibles de forma de ciertas obras. En particular, la construcción el 
sitio de grandes tramos por volados ha puesto en evidencia este fenómeno en las obras cuya 
articulaciones permanentes eran conservadas en la clave de los tramos, ellas sufrían con el tiemp 
descensos progresivos importantes. 

La reducción de tales deformaciones ha podido ser obtenida introduciendo la continuida 
en las obras, Es el porqué la mayor parte de los tableros en hormigón pretensado construidos po 
volados sucesivos, son actualmente traspasados a continuos por solidarización de los extremos d 
las consolas en correspondencia con las claves de cada tramo. Por otra parte, la utilización d 
dovelas prefabricadas cuya colocación en la obra se la efectúa después de un periodo di 
envejecimiento suficiente, tiene un efecto favorable en el perfil longitudinal definitivo de los 
tableros. 


Una estimación de estos esfuerzos puede ser obtenida experimentalmente midiendo las 
reacciones de apoyo de las obras en función del tiempo, corrección hecha de las variaciones 
debidas a los efectos térmicos. 


Si las consolas son idénticas y ellas han sido construidas simultáneamente, sus 
deformaciones verticales son iguales por lo que el corte será nulo, 


Los esfuerzos cortante y flexores que aparecen luego de tesar los cables de continuidad 
crecen gradualmente con el tiempo y tienden asintóticamente hacia límites finitos en corte y flexión. 
Es reconocido que estos límites pueden ser considerados como alcanzados en un lapso де 3 a 5 
años después de la continuidad. El valor aproximativo de estas compresiones residuales es fijado 
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cómo 2 MPa lo que parece justificado por la experiencia de cálculos más precisos o de mediciones 
hechas en ciertas obras. 

Otro método supone que todos los elementos constitutivos de la obra son construidos 
conjuntamente en un tiempo infinitamente corto. El módulo de deformación del hormigón puede 
entonces ser considerado como constante e igual a su valor instantáneo E, . 

En cada punto del tablero, las fatigas f, provocadas por las cargas aplicadas oler 
pretensado) durante la construcción de la obra crean deformaciones d, tales que: 

f; 


5 
Una vez conclu sento má] rompi deformaciones diferidas d,.. Por lo que las 
deformaciones serán: 


d= 


q=4+9, 
Sean f, las fatigas que aparecen en la estructura si las cargas fuesen aplicadas directamente 
en el esquema estático final. Por la fluencia, el módulo de deformación del hormigón es reducido a 
un valor E, llamado módulo final más débil que E;. Un módulo de deformación diferida del hormigón 
puede asi estar definido por: 
“ 1 1 1 
E, E, E, 
Como las deformaciones diferidas se presentan en la estructura concluida, se puede 

escribir: 


А 


Е, 
Las deformaciones totales d, serán finalmente iguales а: 


д,= 


q =d+d,= + ct 


ТЕ; Е 
y las correspondientes fatigas а: 5 E 
{=6,"4=1, мз рф +6 „ш 
De donde: 
а 4) * (1> ~ ) 
E, 


La relación entre E, y E habitualmente se toma igual a 1/3. 
En realidad la construcción de un tramo en volado se la ejecuta en varias semanas, incluso 


rodistribución debidos a la fluencia, se tienen dos consecuencias inmediatas: 
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- Se necesita por una parte, aumentar la altura constructiva del tablero en la clave de los 
tramos. 


- y por otra parte, conservar en la fibra inferior de las secciones en las proximidades de la 
clave, compresiones residuales con sobrecarga de explotación del orden de 3.5 a 4 MPa, 
lo que se traduce en una mayoración de las cantidades de pretensado longitudinal en las 
obras de aproximadamente 10% 

Cálculo de las estructuras prelensadas.- Рага el hormigón pretensado п 

teoría especial de cálculo, proteina stado mas de carga que pnl 
por los métodos corrientes de la estática. 


Esfuerzo cortarte Q =0 o 


о 
La precompresión que se introduce en el hormigón debe ser para neutralizar las traccion 
que deberían aparecer tanto por efecto del peso propio como de las sobrecargas. 3 
En la forma más simple de pretensado se tiene un cable recto dentro de u yoe 
hormigón, en la que si el cable está en correspondencia con IIED Baréin de la piê 
producirá una compresión céntrica, en cambio si el cable es excéntrico introducirá además и due © 
de flexión (ver figura 131). 
S 
Los cambios de dirección del cable dentro del hormigón provocan diferentes fuerz © 
radiales que tienden a restablecer el equilibrio, en el punto de quiebre (ver figuras 132), 


Figura 132.- Efectos por curvatura de cables. 
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о 
U = 2*Т*ѕеп( )=Т*асо=Т* с 
2 
o también: 
т 
и= + Para curvatura circular, 
r 
8*T*f 
u= Е + Para curvatura parabólica. 
L 


De acuerdo con la figura 133, las fuerzas que produce un cable en el hormigón serás. 
a) Fuerzas exteriores: 
Te Tp M=T, *e 
b) Fuerzas radiales distribuidas debidas a la curvatura de los cables (и). 
с) Fuerzas radiales concentradas, debidas a cambios bruscos en la dirección de los cables (U). 


T 
| v 


Ea «4 f $ PESTO 1 
Aa a 


та. „мй 
«шн ийним un 


Figura 133.- Cablaje y fuerzas que este provoca. 


El control de tensiones se lo realiza para los siguientes estados de carga: 


a) Peso propio mas pretensado en la etapa inicial. Es en esta etapa que se producen las 
máximas tensiones de compresión. 


b) Peso propio mas pretensado mas sobrecarga en la etapa inicial. Se considera este caso 
porque en un principio las deformaciones plásticas son tan pequeñas que pueden ser 
consideradas como nulas. 


c) Peso propio mas pretensado en la etapa final. Corresponde al caso en que se han 
producido todas las pérdidas que han sido previstas en la tensión de los cables. 


d) Peso propio mas pretensado mas sobrecarga en la etapa final. En este caso se producen 
las minimas tensiones de compresión en las zonas que tienden a estar traccionadas. 


Los casos c y d corresponden a la estructura definitiva comportándose así por el resto del 
tiempo, por ello es que las limitaciones en cuanto a tensiones se refiere, tanto en el hormigón como 
en el acero son mas rigurosas. 

Estructuras hiperestáticas.- En las estructuras isostáticas, las deformaciones que las 
fuerzas de pretensado ргожосап pueden realizarse libremente, porque los apoyos no impiden la 
deformación y por consiguiente no se producen reacciones adicionales de apoyo. En cambio en los 
sistemas hiperestáticos no sucede esto, porque aparecen reacciones y momentos hiperestáticos 
adicionales de pretensado. 

Para aclarar lo anterior, se supone que se trata de pretensar una viga hiperestática de dos 
tramos por medio de un cable recto ubicado por debajo de la linea neutra (ver figura 134). 


Luego del tesado, la viga adquiere una curvatura desprendiéndose de su apoyo central, 
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pero si este desprendimiento es impedido se presentará una reacción negativa que evita esta flecha 
sobre el apoyo, presentándose en los apoyos extremos las correspondientes reacciones 
adicionales que equilibran el sistema. 


Tanto los momentos adicionales como los esfuerzos cortantes que aparecen deberán ser 
añadidos algebraicamente a los esfuerzos isostáticos de cada tramo: 


M = M+M V = V+ 


Como se puede observar en la figura 135 la linea de presiones ya no coincide con la linea de 
los cables, sino que está desplazada en una magnitud ӘМ / T, 


Figura 134.- Viga de dos tramos con cable recto excéntrico, 


Línea de cables, 


“Línea de cobles 


am 
T 


Figura 135.- Viga de dos tramos con cable curvilineo. 
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En estas expresiones: 
Para la valoración de los estuerzos hiperestáticos de pretensado, se puede recurrir a 


cualquiera de los métodos para resolución de sistemas hiperestáticos, siendo el más aconsejable el M= Momento en el apoyo i. 
que se describe a continuación: 
; : i ; 2 E = Módulo de elasticidad. 

Diagramas de influencia.- Son lineas de influencia а las que para diferenciarlas se las میا‎ A. 
denomina diagramas en los que se cargan los momentos normales debidos al pretensado Ге Г, = Momentos de inercia de las secciones del гато respectivo, 
excéntrico inclusive se incluyen sus caídas de tensión por fricción, etc., permitiendo calcular los 
momentos hiperestáticos de pretensado en cualquier sección, simplificando enormemente los Si la variación del momento de inercia es contínua en correspondencia con el apoyo i: 
penosos cálculos que se requieren por otros métodos. 

Ordenadas del diagrama de influencia sobre apoyo 1.- En correspondencia соп R i 
una sección izquierda junto al apoyo ¡ se tiene que la ordenada de momento está dada por: L = Luz del tramo a la izquierda del apoyo i. 

f 8 б { 
x = Distancia a partir del apoyo i-1. 


narast 


1 Diagramas de influencia en vigas de sección constante en toda su longitud.- 
y'=- norn Están constituidos por lineas quebradas con vértices en correspondencia con los apoyos y cada 
У 1 segmento pasando por el foco del tramo respectivo (ver figura 136). 
ETN: 
і |м, Е 
y lo propio a la derecha del apoyo і. д = А 
59 
@) N 
2 $ 
1 2 2 
т 1 Е : 
Eha Dua -@„) > с 
а, = ш 
б О 
А Figura 136.- Diagrama uencia de momento hiperestático sobre apoyo De 
Expresiones que a su vez son funciones de las constantes mecánicas: ода еи پیر‎ 3 М Б £ 
baii НЕ 
= < کے‎ © 
a=(1 Т P En La ordenada y, en correspondencia con el apoyo і vale: S а 
' o © 
х х dx EE 
h= (1- ) а Б 
L L ЕЧ 6 6 5 5 
y= а. S 2 
х ® | 1 1 ББ 
с=(— F۴ з g ш 
i sá 090—0) к -2 4) = 
а а, 
афи М Aplicaciones,- 
mt Ays — 
д Viga de tres tramos simétricos y de sección constante.- El diagrama de influencia 
b, relativo al momento flexor sobre apoyo į está totalmente definido por las ordenadas Y, Y y, del 
34+G-b"9= —— diaarama en correspondencia con los apoyos В y С, 
Qy Designado por y la cantidad: 
м, 4 
Q=- — ES ) 


Figura 137.- Diagrama de influencia en una viga simétrica de 
tres tramos y de sección constante. 


Las ordenadas y, y y, valen: 


6 


р O. 
Lo e — 7) 
6 
L, 2-0) 


Viga de sección constante de tres tramos asimétrica - Designando por Q y о a las 
relaciones respectivas de las luces de los tramos laterales izquierdo y derecho a la luz del tramo 
central. Las ordenadas y, y y, del diagrama relativo al apoyo, tienen por valor: 


-12*(1+0) 
y,= 
' L* (4*(1 + О(1 +о)-1) 
6 
y,= 
|" (4%(1+0K1+0)-1) 
|м 


E 


! 
8 
a 
= 9L Le La =P da 
Figura 138.- Diagrama de influencia de una viga asimétrica de tres tramos y de sección constante. 


Las ordenadas del diagrama relativo al apoyo C se deducen de los valores precedentes 
invirtiendo О y о. 


Viga de sección constante simétrica de cuatro tramos.- 
a) Diagrama de influencia del momento flexor en la sección sobre apoyo і. 
Designando por y el valor anteriormente definido, las ordenadas y,. У, y Y, del diagrama de 
influencia en correspondencia con los apoyos B, C y D tienen los siguientes valores: 


3(4*u-1) 
Y, => E FEES ST 
Ly "(2 p-1) 
3 
Y, = 
21) 
3 
У; == 


Lo 2-1) 


Figura 139.- Diagrama de influencia de momento sobre apoyo і en una viga 
simétrica de cuatro tramos. 
b) Diagrama de influencia del momento flexor en la sección sobre apoyo C.- 
En este caso las ordenadas y, у, у y, del diagrama de influencia en correspondencia 
con los apoyos C,By D valen: 


3.4 
Y=- س‎ 
1(2'к-1) 
3 
yy 
27-1) 
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БЕКЕ Ее 


Figura 140.- Diagrama de infuencia del momento sobre apoyo С en 
una viga simétrica de cuatro tramos. 
Viga de sección constante de cua 
"МИЕ. Ж.-Ж ыыы. ра н н a 
tramos де borde izquierdo y derecho a Іа luz de uno de los tramos centrales, se tiene: 
a) Diagrama de influencia del momento flexor en la sección sobre apoyo В. 
Las ordenadas del diagrama en correspondencia con los apoyos B, C y D valen: 


3 7+8"0 
La 1+0X1+0)-(1+0)-(1+0) 
+0 


ly  A1+0X1+0)-(1+0)-(1+0) 
3 1 
y- — ا‎ 
L &1+A(1+ø)-(1+9)-(1+0) 
b) Diagrama de influencia del momento flexor en la sección sobre apoyo C. 
e I лавіна) араа С у Destán dadas рог: 
+9 
A a рут 
l 81+ 051+) - (1 +0)-(1+0) 
ر‎ 1, (1 + 2011 +0) 
Я L 8(1+0X1+0)-(1+0)-(1+0) 
6 1+0 
у, = س ا‎ 
И L 8(1+0X1+0)-(1+0)-(1+0) 
¢) Diagrama de influencia del momento flexor еп la sección sobre apoyo D. 
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Las ordenadas del diagrama анонси invirtiendo los 


a an. 
Sea © el ángulo de las secciones situadas a uno y o otro lado de la articulación y m el momento 
n una sección cualquiera de la estructura, La ordenada y, del diagrama de influencia en 
conespóndancia ESP sección es igual a: 


у = 

9 Е“ 
El diagrama de influencia correspondiente, puede por tanto ser deducido por r afinidad con la 

linea representativa de m/E*! en la estructura, 
Si la estructura está compuesta por barras de sección constante, эшш солин өп ва" 

una de las barras de la estructura por un segmento de recta. 

En el caso particular de una viga recta simétrica de tres tramos de sección constante, E 
diagrama de influencia del momento flexor en la sección media del tramo intermedio se presen! = Е 
bajo la forma que se indica en la figura 141. © 


Figura 141.- Diagrama de infuencia en la sección media de una viga 
simétrica de altura constante y tres tramos. 


La ordenada y, dé este diagrama en el tramo intermedio es igual a: 
3 


у,=- 
ые 


En forma similar se establecen ееси чор. аѕі сото 
también para la determinación de flechas. 
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Esta investigación también ha sido extensiva a vigas sobre suelo elástico. 
Resistencia a la rotura por flexión.- 
Secciones rectangulares. - Para secciones rectangulares o secciones con alas en las 
que el eje neutro cae dentro del ala, el momento flexor en estado límite último será tomado como: 
4 р + К 
M=A,*f, *d*(1-06* ————) 
f 


€ 


Secciones con alas.- Si el eje neutro cae fuera del ala (generalmente cuando el espesor 
del ala es menor que 1.4*d*p"f, е.) la resistencia última a la flexión se tomará como: 


Af 


М, =A, "Г, 09"(1-0.6' кауы )+0.85*f.*(b-b')*1*(d-0.5*1) 
А-АА, 

{ 
A, = 0.85 * f. *(b-b) 

p 


а) 
Tensión del acero.- А no ser que el valor de f', sea conocido con exactitud mediante un 
análisis detallado, pueden ser aplicados los siguientes valores: 
Р“, 
Р = fs*(1-0.5 ——— ) 
Р. 
Barras no adheridas: Р. =f, + 1050 (MPa) 
siempre que el pretensado efectivo después de las pérdidas no sea menor que 0.5*f, 
En estas expresiones: 


Barras adheridas: 


A, = Area del acero pretensado. 


A,, = Area del acero necesario para desarrollar la resistencia última 
a compresión en las partes en voladizo del ala. 
A, = Area del acero necesario para desarrollar la resistencia última 


ts 


a compresión del alma de una sección con alas. 
b a Ancho del ala o ancho de la sección rectangular. 
b = Ancho del alma. 
t = Espesor promedio de un miembro con alas. 


= Distancia de la fibra comprimida extrema al centroide de | 
fuerza de pretensado, 3 


f, = Resistencia caracteristica del hormigón a compresión a los 


2Bdías. 
fl = Resistencia a la rotura del acero de pretensado. 
fe = Tensión efectiva en el acero después de las pérdidas. 
Р = Tensión promedio en el acero de pretensado con carga de 
rotura. 
-154- 


= Momento flexor en estado límite último. 


р" = A" ,/b*d = Cuantía del acero pretensado, 
Р 


= A',/b*d= Cuantía del acero comprimido. 


Porcentajes máximo y minimo de acero - 

Acero máximo.- Los miembros de hormigón pretensado se los diseñará de manera que el 
acero entre en fluencia mientras se acerca su capacidad última, debiéndose tomar una armadura 
dada por: 


para secciones rectangulares. 


А" - para secciones con alas. 
b*d*f, 


Acero minimo.- La cantidad total de armadura pretensada mas la corriente será | 
adecuada para desarrollar en la sección crítica una carga última por flexión de por lo menos 1.2 veo 
la carga de agrietamiento calculada en base al momento de rotura. 


Corte.- Las estructuras de hormigón pretensado deben resistir las tensiones principales ‹ 
tracción con armadura al corte. Esta se colocará perpendicularmente al eje del miembro, соп lo qı 
el corte por ella resistido está dado por: 


ОЗА o *d 
Ny 2 (Kn) 
con un mínimo de:, 
У, =665* Yf*b'*d (Kn) 
en las que el mínimo para d = 0.8 * h 
La armadura en el alma estará constituida por: 
а Estribos perpendiculares al eje del miembro. 
b) Mallas de acero soldadas dispuestas perpendicularmente al eje del miembro. 
La separación de la armadura en el alma no debe exceder 0.6 m. 


YsiV,>332 | (*Ь°8 (Kn) 
la separación máxima será de 0.3 m. 
La sección minima de la armadura de refuerzo está dada por 
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A3452 —— (m 
fy 
En las anteriores expresiones: 
f = Fatiga característica del hormigón a los 28 días (MPa). 
b' = Ancho del alma en metros. 
5 = Separación longitudinal de la armadura del alma en metros. 
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d = Distancia mayor del borde de la viga al centroide de la fuerza de Tercer género.- Constituidos por obenques múltiples distribuidos y suspensión 
pretensado, en metros, contínua. En estas obras, los obenques soportan el tablero en toda su longitud y su 
V = Corte nominal proporcionado por los estribos (Kn). comportamiento es similar a los reticulados con miembros traccionados y comprimidos (el tablero no 


A, = Area del refuerzo del alma (ст). transmite carga а аро) er тер 


f, = Resistencia a la fluencia de la armadura traccionada de acero по 
pretensado (MPa). 
Los tres géneros de puentes a obenque.- А la fecha los puentes a obenque han 
sido catalogados de la siguiente manera: 
Primer género.- Caracterizados por un número limitado de obenques (espaciados en 
varias decenas de metros), tableros de gran rigidez y pretensado interno importante. (Ver figura 
142). 


Figura 144.- Obenques de tercer género. 


Ejemplo.- Para efectos de comparación sea un puente con las mismas características 
que se expuso en el capítulo cuarto (ver figura 103 en la página 119 ), ahora sobre tres v 


pretensadas prefabricadas. 
La fracción de carga para la viga exterior es la misma: 
Figura 142.- Obenques de primer género. f.= е 
Segundo género.- Consta de múltiples obenques distribuidos y suspensión parcial, el Р 
tablero descansa en apoyos rígidos dispuestos en correspondencia con cada pilón. (Ver figura En cambio para las vigas interiores: 
ы f =0.596* s 


igualando ambas expresiones se despeja s y se adopta: 


Volados sucesivos 
s = 3 m. con lo que la fracción de carga para el diseño vale: 
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= 18 


Una vez definida la separación s, se calcula la losa en hormigón armado. 
` En el presente ejemplo se trata de describir las vigas en hormigón pretensado, para lo que 
se tomará una altura de viga de: 


L 16 


= 0.889 m. 


18 18 
Por razones prácticas se elige la viga tipo A del Departamento de Carreteras de California 
cuyas dimensiones y propiedades geométricas vienen tabuladas (ver figura 145) y valen: 
Figura 143.- Obenques de segundo género. h & 0.9144 т. 
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anterior pero afectado рог la fracción de carga establecida para el presente caso. 


е = 04826 т. M, = 1.8 * 6.3848 * 72 = 827.47 Kn-m 
d = 0.0762 т. А 
б 0.1524 5 | 
М = à m. M, = 0.278 * 827.47 = 230.04 Kn-m 
b, = 04826 т, ; 1 
Para prediseñar la fuerza de pretensado que requiere la viga, para soportar el resto de la 
d, = 0.1524 m. carga muerta solamente: 
d, = 0.1524 m. M n = 223.04 Kn-m 
b = 0.1778 т. ӘМ = 384.00 + 230.40 = 614.40 Kn-m 
G = 6.97 Кп/т. Mya = 223.04 + 614.40 = 837.44 Kn-m 
A = 0.2787 m2 614.40 
у, = 0.4801 т. Po Кн 
4 и E "i 0.2177 + 0.1969 
837.44 
| = 0.02635 т4 Та —————————— 2 1571 Kn > 1482 Kn 
W =  005488m3 0.2177 + 0.4343 - 0.1190 z 
W, = 0.06067 m3 Se adopta la mayor correspondiéndole una excentricidad de: 8 
Goes е = 0.4343 - 0.119 = 0.3153 т. E 5 
йй = 0.4534 Aplicando cables 12 о 8 del sistema Freyssinet, en los que el esfuerzo promedio di O N 
dE ii MN pto utilización рог cable es de 513 Kn con una sección transversal de 6.03 cm2. En la etapa de servici © © 
0.2787 * 0.4801 * 0.4343 o vida definitiva del puente los cables en la sección a medio tramo trabajarian con una fatiga de: 4 5 
513 S S 
0= = 85.07 Kn/cm? = 850.7 MPa 5 ж 
с, = 027m. 6.03 8 б 
= 0.1969 m. Aceptable porque la fatiga admisible del acero para esta etapa es: S м 
Ы m o, =0.5* 1700 = 850 MPa з 2 
muerta: = Ф 
ма El número de cables 12 о 8 será: Е 
Losa: 1571 E 9 
© 
12*162 №- = 3.06 ———> 3 cables в > 
9,=12Kom ; M= —— =384Ктт 513 8 сб 
8 В Я о E 
f En la primera fase se tesarán 3 cables 12 ø 8 dispuestos еп la parte central (ver figura 146| 5 o 
ف ا‎ ın la que además se muestran los cables que se requieren para poder soportar la carga viva. о E 
Postes y pasamanos €: 2.00 Kn/m E 3 
Aceras 2 1.00 Kn/m Ы Š 
Bordillos ; 1.27 Кут 2 
Rodadura Ў 2.93 Krim 
9, =7.20 Кут е 
0046, м 
7.20*162 E a. а E 
Mya = = 230.40 Кп-т оозе __ Ё © A 
5 ome F ° 
y finalmente: 4? с 
Peso propio de la viga: 
6.97*162 
93=6.97 Кт ; Ma=——————— = 223,04 Kn-m 
8 
El momento provocado por la carga viva es el mismo que el del problema del capítulo Figura 146.- Disposición de cables a medio tramo. 
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Para un recubrimiento de 0.05 m. el centro de gravedad de los cables se encuentra a d = 
0.119 m., en cambio para todo el conjunto (cálculo posterior) el centroide se halla a а = 0.1006 т. 


La disposición en filas verticales es debida a que los cables se elevan con trayectorias 
parabólicas hacia los apoyos, limitándose a un máximo de tres cables por fila vertical. 

Luego se procede a verificar las fatigas que se presentan en la viga. 

La fuerza de pretensado en esta sección será: 


3* 513 = 1539 Kn 


er 
и 


соп una excentricidad: 


0.4343 - 0.119 = 0.3153 m. 


provocando los siguientes momentos nucleares: 


М, 1539*(0.1969-0.3153) = - 182.22 Kn-m 
Ma, 1539"(0.2177+0.3153) = 820.29 Kn-m 


Las fatigas en las fibras superior e inferior respectivamente serán: 


a Por pretensado: 
182.22 
=- = - 3320 Kn/m? = - 3.32 MPa 
0.05488 
820.29 
g= —————— = 19521 Kn/m? = 13.52 MPa 
0.06067 
b) Por peso propio de la viga: 
223.04 
O= —————— =4064 Kn/m? = 4.06 MPa 
0.05488 
223.04 
g=- = - 3676 Kn/m? = - 3.68 MPa 
0.06067 


Las tensiones por pretensado parcial mas peso propio son: 
Ó; = - 3.32 + 4.06 = 0.74 MPa > 0 
O, = 13.52 - 3.68 = 9.84 MPa < 0.4 * 35 = 14 MPa 


c) Por la losa" 
384.00 
o=  ——————— =- 6997 Kn/m?= 7.00МРа 
0.05488 
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384.00 
a=- ————— =-6329 Kn/m? = - 6.33МРа 
0.06067 


Añadiendo el ítem с, se tiene: 
a 


q 


Para poder soportar la sobrecarga, se debe tesar cables adicionales, cuya incidencia ya no 
es solo en la sección de la viga, sino que también participa la losa, es decir la sección mixta cuyas 
propiedades geométricas con 0.18 m.x 2.64 m. para la losa, y relación de módulos de n = 1.12 son: 


0.74 +7.00 = 7.74MPa< 14 MPa 
984-633 = 351 MPa>0 


A, = 0.7078 m? |, = 0.082423 m‘ 

Y, 0.7799 т ; Vy, = 0.3145 т 

Wn = 0.105684 т? Wm = 0.262077 тз 
0.082423 


TK ENIS 
0.7078 * 0.7799 * 0.3145 


97 = 0.3703 т К 6. =0.1493 т 


9) Por postes, aceras, etc., cuya carga incide en la sección mixta, se tiene: 


230.40 

A 879 Kn/m? = 0.88 MPa 

0.262077 
— 230.40 

б= 7T =- 2180 Kn/m2 =- 2.18 MPa 

0.10497 
y para la fibra superior de la viga: 
©, = 0.38 MPa 


Estas tensiones participan despues del tesado de los cables adicionales. , 
e) Por camión tipo MS18 (ver página 119 figura 103). 


М. = 827.47 + 230.04 =1057.51 Kn-m 


Con lo que las envolventes son: 


Мы = 83744Кпт 

ФА = 1057.51Kn-m 

Мы = 837.44 + 1057.51 = 1894.95 Kn-m 
1057.51 

т= — Че 


0.3703 + 0.1493 
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1894.95 
T= ———————————— = 2287 Kn > 2035 Kn 
0.1493 + 0.7799 - 0.1006 


El número de cables requerido será: 


2287 
Ns 


=4.46 ———3> 5 cables 
513 


Se necesitan dos cables mas, incidiendo ahora en la sección mixta y cuya ubicación a medio 
tramo es la que se muestra en la figura 146, 
а") Pretensado de los dos cables complementarios: 


Т = 2"513 = 1026 Кп; e = 0.7799 - 0.073 = 0.7069 т. 
М, = 1026"(0.1493 + 0.7069) = 878.46 Kn-m 
М; = 


1026*(0.3703 - 0.7069) =- 345.35 Kn-m 


345.35 

O=- ——_—— = 1318 Knim? =- 1.32 MPa 
0.0262077 
878.46 

б= = 8312 Kn/m2 = 8.31 MPa 


0.105684 


La fibra superior en este caso es la de la losa, correspondiéndole a la parte superior de la 
viga: 
O, = 0.26 MPa 
© sea, por el pretensado de los cinco cables mas la losa y la viga, se tiene: 
©, = 7.74 + 0.26 = 8.00 MPa 
g% 3.51 + 8.31 = 11.82 MPa < 14 MPa 
En us puente concluido y sin carga viva: 


©, = 8.00 + 0.38 = 8,38 MPa 
С> 11.82 - 2.18 = 9.64 MPa < 14 MPa 


e) Сагда viva con impacto incidiendo en la sección mixta: 


1057.51 ы 

б = ————————— = 4035 Kn/m? = 4.04 MPa 
0.262077 

A 1057.51 

G=- = - 10006 Kn/m? = - 10.01 MPa 

0.105684 
para la fibra superior de la viga se tiene: 
6,= 1.73 MPa 


Luego, en el puente concluido por carga viva con impacto, se tiene: 


о, = 8.38+1.73 = 10.11MPa< 14 MPa 
б; = 419.64 10.01. 5= +0.37 MPa > O 


Aparece tracción en la fibra inferior у en etapa definitiva, lo que significa que se debe 
sobretesar un poco más los cables, o absorber esta tracción con armadura ordinaria o de lo contrario 
adicionar un cable. 


Luego se trazan los cables y se evalúan las pérdidas de pretensado que para el presente 
ejemplo se estiman en 20 %. 


En la etapa inicial se adiciona este porcentaje y a su vez se toman como límites las siguientes 


fatigas: 
En el hormigón: 0; =0.55* 35 = 19.25 MPa 
O, =-15MPa 
En el acero: ©, = 0.8 * 1700 = 1360 MPa 


a) Ргеіепѕадо parcial (3 cables) 
9;= 1.2 * (-3.32) = - 3.98 MPa 
©, = 1.2 ° (13.52) = 16.22 MPa 
Pretensado parcial mas peso propio: 
©, =- 3.98 + 4,06 = 0.08 MPa > -1.5 MPa 
б, = 16.22 - 3.68 = 12.54 MPa < 19.25 MPa 
Adicionando a estas la carga de la losa: 
с, = 0.08 + 7.00 = 7.08 МРа < 19.25 МРа 
О} = 12.54 - 6.33 = 6.21 MPa > - 1.5 MPa 
a”)  Pretensado posterior (2 cables): 
б; = 1.2 * (1.32) =- 1.58 MPa 
or = 1.2* (8.31) =9.97 MPa 
En la fibra superior de la viga: 
©; =0.32 MPa 


Pretensado total (5 cables) mas peso propio de la viga y carga de la losa: 


©, = 7.08 + 0.32 = 7.40 MPa > - 1.5 MPa 
97 = 6.21 + 9.97 = 16.18 MPa < 19.25 MPa 


Añadiendo el peso de los postes, pasamanos, aceras, etc.: 


©, = 7.40 + 0.34 = 7,74 MPa 
e; = 16.18 - 1.48 = 14.70 MPa < 19.25 MPa 
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Resultados estos que corresponden al estado en vacío. 


Con carga viva mas impacto en etapa inicial se tiene: CAPITULO SEXTO 


BOVEDAS Y ARCOS 
©, = 7.74 + 2.33 = 10.07 MPa < 19.25 MPa 
a =14.70 - 10.07 = 4. 2 | Generalidades.- Estos tipos de estructuras están constituidos en su mayor parte рог 

i 4.53 MPa > - 1.5 MPa piedras ligadas con hormigón o cal o también con hormigón simple. Su aplicación resulta ventajosa 
en aquellos sitios montañosos en los que se dispone de buena piedra, como son las que proceden 
de rocas eruptivas y que no están en descomposición. 


Estos puentes son construidos en forma de bóveda utilizando la mampostería de aparejos 
especiales, lo que requiere de un estudio prolijo de los cortes de las piedras, en la actualidad resulta 
mejor ligar las piedras con mortero de cal o mejor con hormigón que permite obtener acabados 
similares a los de mampostería de aparejos utilizando piedras talladas en la parte vista y que no 
intervienen como elementos resistentes. 


Con este tipo de bóvedas se puede alcanzar en forma económica hasta 15 m., no siendo 
aconsejable luces mayores debido al incremento enorme de su peso propio. 


En la actualidad no se construyen bóvedas mayores a los 8 m. de luz porque existen formas 
más económicas de solución. 


En el pasado se ha utilizado mucho este tipo de construcción debido a que en general lo 
trazados camineros se los realizaba por regiones cordilleranas a las que el transporte de otro: 
materiales resultaba difícil, es por esta razón que se pueden observar muchos puentes pequeños | 
alcantarillas de piedra. Estos materiales tienen la ventaja de ser baratos en lo que a mantenimient 
respecta y por otra parte, su aspecto es satisfactorio, presentando una gran rigidez frente a otro: 
tipos de estructuras mas esbeltas. 


En algunos casos se construyen estos puentes sin piedras, es decir en hormigón simple 
resultando estructuras mas caras, debido a la utilización de encofrados especiales y mayor consumc 
de cemento, por lo que en esos casos resulta mas adecuado recurrir al hormigón armado. 

Tipos de bóvedas simples de mampostería.- La forma clásica de distinguir la: 
bóvedas es por la relación de su flecha f a su luz L, de modo que cuando la relación f/L < 1/2 lé 
bóveda es rebajada y cuando f/L>1/2 se tiene la bóveda aperaltada, el caso intermedio cuandc 
f/L=1/2 se denomina arco de medio punto. 


Para concluir este cálculo se debe verificar la viga a la rotura y diseñar sus estribos al corte, 
también se debe repetir todo el procedimiento anterior para la sección a un cuarto de la luz y 
finalmente reforzar adecuadamente el bloque de anclaje. 


Partes constitutivas de una bóveda.- Se pueden distinguir los siguiente 
| elementos: 


La bóveda própiamente dicha que corresponde a la superestructura y los pies derechos а li 
infraestructura y que son los que absorben y transmiten los empujes del arco (ver figura 147). 
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Eje de la bóveda 


Figura 147.- Partes constitutivas de una bóveda. 
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El eje de las bóvedas puede ser: Una parábola, una elipse, un arco de círculo, un arco de 
varios centros o mejor aún la curva funicular de las cargas que actúan sobre el arco. 


Figura 148.- Secciones transversales de bóvedas. 


En corte transversal (ver figura 148) la bóveda puede llevar muros laterales denominados 
tímpanos que son muros de contención del relleno de tierra que se coloca en medio de ellos hasta 
alcanzar el nivel de la calzada. 


Cuando el relleno es muy alto y la calzada estrecha es conveniente ligar estos tímpanos por 
medio de muros o tabiques transversales. Caso en el que tanto los muros como los tabiques se los 
construye en hormigón armado (ver figura 149). 


SEMI - SECCION 


Figura 149.- Detalles de las bóvedas. 


En las bóvedas para puentes ferroviarios (figura 148), los durmientes pueden ir 
directamente sobre el relleno si este es de grava o arena, porque si es de tierra, se deberá colocar 
una capa de ripio o balasto para recibir los durmientes. 


El extradós de las bóvedas debe ir impermeabilizado antes de colocar el relleno para así 
evitar que las filtraciones manchen el intradós y ocacionalmente provoquen daños a la estructura. El 
espesor mínimo del relleno en la clave debe ser de 0.3 m. 


Cálculo de las bóvedas en mampostería - Las bóvedas de mampostería se emplean 
en pequeños desagúes o alcantarillas, por ello es que dada su reducida luz se las puede calcular 
como tiiarticuladas (en la clave y los arranques) y se las construye sin estas articulaciones. 


En el cálculo habrá que considerar: 
a) El peso propio de la bóveda. 
b) El peso del relleno. 
с) La carga viva unifórmemente repartida. 
9 Empuje de tierra en los estribos. 
Este último tiene importancia porque la reacción será máxima si se coloca la sobrecarga en la 


bóveda y no en el terraplén de acceso y al contrario, se obtendrá el máximo empuje cuando la 
bóveda está descargada y el terraplén cargado. 


Con estas dos hipótesis se llega a tener dos lineas de empujes diferentes que pueden ser 
consideradas como las lineas límite dentro de las que se хап a situar las lineas de carga para las 
etapas intermedias. 
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Í al terraplén 


i terraplén | 


Pió derecho 


Figura 150.- Sobrecarga alternada en las bóvedas 


Figura 151.- Bóveda y su polígono funicular. 
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Polígono de presiones.- En base а la estática gráfica es posible resolver el problema 
para lo que se deben conocer además de las cargas exteriores, tres puntos de paso del polígono, 
una de las reacciones oblicuas en posición y magnitud, o la posición de las dos reacciones aunque 
sus valores no sean conocidos, 

Habiendo sido trazado el polígono se pueden determinar las solicitaciones en una sección 
cualquiera de la bóveda, como ser el esfuerzo cortante V, el normal N y el momento flexor М. 


En el caso de las bóvedas se hace pasar el polígono por tres puntos, ubicados dos en los 
arranques y uno en la clave. 

Sea una bóveda cargada en su mitad izquierda con una carga unifórmemente distribuida 
según se muestra en la figura 148 y con el peso propio descompuesto en dovelas sobre las que 
también se adiciona por partes la carga distribuida con lo que se obtienen los pesos 1, 2, 3, y 4 y por 
las dovelas de la derecha los pesos 5, 6, 7 y 8. 


En orden correlativo se llevan a una vertical estos pesos adoptando una escala conveniente 
con un polo arbitrario O', se traza el funicular І", 1I', III', ...... Х' que corta en a', b' y c' a las verticales 
levantadas en a, b y с. 

Las paralelas O'A, O'C a b'a' y b'c' determinan en la vertical de las fuerzas los puntos А y С 
por los que se trazan otras dos paralelas a las rectas ba y bc, quedando fijado un nuevo polo O, con 
el que se traza un nuevo funicular |, Il, III, ........X partiendo de a. Este funicular que deberá pasar рог 
b y c es el poligono de presiones de la bóveda. 

Encofrados y puntales de bóvedas.- Se debe poner particular atención en el hecho 
de que los encofrados y especialmente los puntales para este tipo de obras deben ser robustos e 
indeformables porque en general las bóvedas y arcos losa tienen una forma que se adapta a la linea 
de presiones, lo que significa que si se produce una deformación en los encofrados, la bóveda o el 
arco cambiaría de forma traducióndose esto en tensiones tanto de tracción como de compresión 
que no han sido previstas en el cálculo, 

El apuntalamiento o cimbrado puede ser clasificado de la siguiente manera; Sistemas 
cerrado, abierto y mixto. 

Cimbras cerradas .- Son aquellas que tienen apoyos intermedios a lo largo de todo el arco 
(ver figura 152) y se las aplica cuando el río tiene poco caudal o se seca en época de estiaje. 

En forma relativamente aproximada se pueden estimar sus asentamientos con la siguiente 
expresión: 

L-f 
df= 


200 
Donde: 


Luz de la bóveda. 
Flecha de la bóveda, 
Asentamiento esperado. 


ЕЗ 
P” R Е 


Figura 152.- Cimbras cerradas, 
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Cimbras ablertas.- Son aquellas que no llevan apoyos intermedios y transmiten toda su 
carga por dos puntos de apoyo extremo (ver figura 153), debido a que se trata de obras de arte 
construidas sobre ríos caudalosos aún en época de estiaje o sobre vías en las que no se puede 
interrumpir la circulación interior. 


Figura 153.- Cimbras abiertas. 


Los puntales o cimbras de un arco normalmente son ejecutados con una parte fija y otra 
móvil. La parte fija la constituye el reticular de la zona inferior y sobre ella se colocan los aparatos de 
desapuntalado y en la parte superior se tiene la zona móvil sobre la que se apoyan los encofrado 
permitiendo que en el momento del desencofrado entre de inmediato en tensión el arco. 

En las cimbras abiertas, la parte fija se la construye junto a los apoyos del puente, inclusiv 
en algunos casos, se aprovechan los mismos estribos para que trabajen como parte fija. Otra 
veces, los puntales están constituidos por reticulares separados entre 1 y 1.5 m. y que transmite 
las cargas de las bóvedas a los apoyos a condición de no admitir grandes deformaciones. 

Los apoyos de los pies derechos sobre el terreno deben ser puntos de apoyo efectivo par 
que la masa no sufra asentamientos, por ello es que si el terreno superficial es firme y sin peligro d 
socavación, se puede emplear simples durmientes de madera o enterrando los pies derechos 
manera de pilotes, pero si el terreno no es firme habrá que vaciar en el lecho del río dados d 
hormigón o de mampostería para recién sobre ellos apoyar los puntales. Otra solución en esto 
casos consiste también en hincar pilotes, ya sean de acero o de madera. 

Cimbras mixtas.- Son aquellas comprendidas entre los dos sistemas anteriores y qu 
tienen diversidad de soluciones como ser las que se muestran en las figuras 154 y 155. 

En las cimbras mixtas el asentamiento que se puede esperar está dado por: 

L-f 
ð= —— 
100 

Preferentemente los puntales deberán ser metálicos, sin embargo por razones d 
economía pueden ser de madera, en ambos casos deben ser controlados en cuanto a su 
deformaciones se refiere. El uso de puntales metálicos se justifica cuando se va a construir variz 


Figura 154.- Cimbra mixta. 
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En su forma definitiva los encofrados deben llevar un peralte o contraflecha para compensar 
el asentamiento y la flecha que se producirá cuando gravite sobre ellos el material constitutivo de la 
bóveda. 


سے 


4 
22 
Ё, a 
7 
$ 


ГМ 


Figura 155.- Cimbra mixta. 


Para prever esta contraflecha es aconsejable recurrir al empirismo, midiendo los 
asentamientos de los andamios cuando se los somete a carga experimental conocida y 
extrapolando valores para la carga real que soportarán los mismos. Para las cimbras cerradas y para 
las mixtas, se pueden aplicar las anteriores expresiones. 


Desencofrado de arcos.- En función de la magnitud de la obra se debe prever los 
aparatos de desencofrado para que esta operación sea lenta y uniforme. El desencofrado se lo 
debe realizar bajo la vigilancia de un ingeniero o un técnico entendido en la materia. 

El descimbrado lento es para evitar que la bóveda se ponga en tensión bruscamente 
porque luego del desencofrado la bóveda entra a trabajar en algunos casos con sus fatigas máximas 
admisibles. 

El descimbrado debe ser uniforme porque si se quitan los apoyos en forma irregular puede 
suceder que algunos puntos tomen la carga de la cual han sido liberados otros, resultando que si 
esta carga es excesiva provocará la ruptura del andamiaje y en consecuencia el descimbrado 
prematuro que puede también provocar el colapso de la estructura. 

Para la operación del desencofrado lento y uniforme existen diferentes aparatos diseñados 
según la importancia de la obra, así cuando se trata de obras pequeñas será suficiente el sistema de 
cuñas, una de ellas fija y la otra móvil (ver figura 156a) formando un pequeño ángulo con relación a la 
horizontal, Esto siempre que la carga sea reducida porque de lo contrario puede ocurrir que una de 
las cuñas se incruste en la otra, con la consecuencia de una dificultosa operación de desencotrado y 
con el riesgo de no cumplir con su objetivo. 

Es mejor colocar tres cuñas forradas con calamina de modo que mediante un tornillo se 
puede accionar la cuña central (ver figura 156b). 


MT {| Cilindro de 


== 4) madera 
Tapón 
ч? 


Figura 156.- Diversos aparatos para el descimbrado. 
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En obras de mayor importancia se utilizarán los llamados cajones de arena (ver figura 1560) 
que están constituidos por un cilindro metálico con su parte inferior cerrada con una tabla, 
apoyándose directamente sobre el terreno o la base que haya sido prevista para darle un apoyo 
adecuado, En su parte superior el cilindro recibe un pistón de madera dura que transmite la carga de 
los puntales a un relleno de arena fina, grano uniforme y exento de arcillas. El cilindro lleva en su 
parte inferior un tapón de madera que para la operación de descimbrado se lo saca y la arena va 
fluyendo lentamente por él y para que el desencofrado sea uniforme se deben extraer 
simultáneamente los tapones de todos los aparatos instalados. 


Estos aparatos son económicos y tienen además la ventaja de su fácil manejo porque 
inclusive si se desea parar la operación es suficiente volver a colocar el tapón, esto puede ser 
necesario cuando por alguna razón como ser formación de grumos, se obstruye el hueco de salida, 

Finalmente, todos estos sistemas pueden ser ventajosamente reemplazados con gatos 
hidráulicos que permiten un perfecto calibrado. 


Fórmulas para el dimensionamiento.- Tomando como ejes de referencia los de la 
figura 157, se tiene: 


El eje del arco está dado por una de las dos expresiones siguientes: 


1+3 
У Е) 
L+3*f 
"а. 
ja m OA 
(9,9) 


Las tangentes de estas ecuaciones son respectivamente: 
2*fk 2*L+15*k0"f 


y= رل‎ 
L L+3*f 
Сар 
у= *ShkC 
Ц A -1) 
2 9. 
En estas expresiones: 
% 
C = arg Ch( ) = Argumento coseno hiperbólico 
% 
a % 
С= «Ni F-1) 
9 9. 


9, = Сагда muerta sobre el arranque. 
9, = Carga muerta sobre la clave. 
х = Distancia variable medida desde la clave. 
2*x 
k= 


L 
L = Luz del arco. 
f = Flecha del arco. 
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Figura 157.- Coordenadas para los arcos. 


Para calcular el espesor en la clave, se tiene la siguiente expresión: 


— 
WE А q 9. 
t= + + + 
69 120 120 230 
Donde: 
t = Espesor en la clave en metros. 
L = Luz del arco en metros. 
q = Sobrecarga en Kn/m? 
q = Carga muerta en la clave en Kn/m? 


Para el espesor en los arranques es aconsejable tomar espesores comprendidos entre 1.5 a 
3 veces el espesor en la clave, siendo frecuente 2 * t,- 


Para calcular espesores del arco en cualquier sección, se tiene: 


to? 
V (1-(1- ——— )  k) 00s O 
/ P, cos ø 
ү а 
Donde 

1 = Espesor perpendicular al eje de una sección cualquiera. 
і = Espesor en el arranque. 
o, , = Angulo en el arranque. 
в = Angulo en la sección en estudio. 


Estas expresiones permiten predimensionar la estructura para luego entrar a la verificación 
como ser en el caso de las bóvedas en que las componentes del polígono de las fuerzas no deben 
salir del tercio central de la sección transversal. 
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Puentes en arco.- А diferencia de las bóvedas corresponden a estructuras esbeltas 
porque con ellas se pretende cubrir luces mucho mayores de alrededor de los 100 т. Se emplean 
materiales como el hormigón armado, pretensado o el acero, y en ellos se debe hacer un estudio 
muy cuidadoso de las solicitaciones. 


Teóricamente, si se trata del hormigón armado la solución de los puentes con cualquiera de 
los tipos de arco corresponde a la mejor porque el arco viene a comportarse como un pretensado 
natural, lo que permite aprovechar mejor los materiales, sin embargo su aplicación no es muy 
corriente, debido a que su construcción en sí encarece la obra especialmente en lo que a 
encofrados y apuntalamiento se refiere. 


Tipos de arcos.- Los arcos pueden funcionar de diversas formas según lleven tres, dos, 
una о ninguna апісџасібп. En todos estos casos es requisito importante que el terreno de 
fundación sea de muy buena calidad para garantizar su resistencia a las reacciones verticales y 
fundamentalmente a los empujes horizontales. Existe una solución que permite construir puentes 
en arco con empujes que no son transmitidos directamente al terreno porque la componente 
horizontal se la absorbe mediante tirantes y es por ello que este tipo de arcos reciben la 
denominación de atirantados. 

Es de observar que el arco atirantado viene a ser un equivalente al pretensado pero con ı 
cable dispuesto exteriormente. 

Partes constitutivas de un arco.- Son tres las partes principales de un arco: El arc 
própiamente dicho constituido a su vez por los mismos elementos que han sido detallados en | 
bóveda (ver figura 147), las péndolas que son las que transmiten las cargas del arco y el tablero qu 
se apoya o cuelga de las péndolas. 

Ubicación del tablero.- El tablero se puede ubicar en distintas posiciones con relación 
arco, por lo que estos puentes se clasifican en: 

a) Arcos de tablero superior. 
b) Arcos de tablero intermedio. 
c) Arcos de tablero inferior. 

Se emplean arcos de tablero superior cuando la quebrada que se desea salvar es profunc 

y otras veces cuando se desea ganar gálibo para permitir el paso de los barcos si el río es navegabl 


(ver figura 158). Se puede ver en este caso que las péndolas trabajan en compresión al transmitir la 
cargas desde el tablero hasta el arco. 


Figura 158.- Arcos de tablero superior. 


Los arcos de tablero intermedio, tienen ubicado a media altura su tablero y son de buen 
aspecto arquitectónico. Se los emplea en quebradas no muy profundas o en pasos superiores 
porque en su parte central se consigue el galibo necesario para el paso vehicular (ver figura 159). 
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Figura 159.- Arco de tablero intermedio. 


En esta solución, se transmiten las cargas del tablero mediante las péndolas que en la parte 
central trabajan en tracción y en los extremos en compresión. 


Figura 160.- Arco de tablero inferior. 


Finalmente, cuando la rasante del camino es muy baja y por razones de estética se desea 
construir un arco, la solución será con el tablero inferior (ver figura 160) en el que todas las péndolas 
trabajan en tracción. Normalmente la solución de este tipo de arcos es con tirantes, caso en el que 
se los conoce como arcos atirantados. 


Arco biarticulado sin tirantes.- En la figura 161a, se muestra ип arco biarticulado con 
apoyos fijos por lo que es de una indeterminación estática simple, en la figura 161b, se muestra un 
arco biarticulado pero con un apoyo móvil lo que lo hace ¡sostático, 

Las reacciones А, y R, según la figura 161a se determinan de acuerdo a las ecuaciones de la 
estática, así por ejemplo Н, puede ser determinada como si el apoyo fuese móvil, tal cual se muestra 


en la figura 161b, o sea se supone que el arco actúa como viga y H viene a ser la indeterminación 
estática. 


Para la determinación de H hay que basarse en la condición de que la flexión en la línea 
medía del arco debida al momento M, y la fuerza normal N, solo puede verificarse permaneciendo 


invariable la distancia L. 
En lo que a la influencia del esfuerzo cortante V, se refiere este es despreciable frente a las 
anteriores y lo propio debido a que en los arcos de los puentes el espesor es muy pequeño en 


-174- 


relación con el radio de curvatura del arco se puede utilizar las fórmulas de flexión de las vigas rectas, 


ya que la diferencia con las fórmulas exactas de flexión de las vigas curvas no es importante 


Actuan M, y М, 


A 
DS 


Figura 161.- Arcos biarticulados. 


Para el análisis, se asume elástico solamente al elemento de arco ds de coordenadas x, y, 


no así a las porciones izquierda y derecha del elemento porque se las considera rígidas, con lo qu 


se obtiene: 
fe u jea 
| А 
y?*ds соѕ20* 5 
وت کے‎ A 
| А 


= Fuerza normal isostática, 


ds-E* ðL +E" Brtat*L 


= Momento flexor isostático. 

= Momento de inercia baricéntrico de la sección transversal del arco. 
= Area de la sección transversal del arco. 

Variación angular del эп la sección considerada. 

= Módulo de elasticidad ое! arco. 

=  Deformación de la recta de longitud L que une los arranques. 

= Coeficiente de dilatación térmica. 


= Diferencia de temperatura en la región. 


х مر‎ ш тро < – gzz 
n 


-175 


Descargado por edgar aguilar (edgaraguilarone.ea@gmail.com) 


Encuentra más documentos en www.udocz.com 


La anterior expresión es aplicable a los arcos biarticulados con cualquier tipo de linea media y 
de inercia variable o constante. Para la solución de las integrales se puede recurrir a métodos de 
aproximaciones como son las fórmulas de Simpson para lo que se divide el arco en segmentos de 
longitud finita s.Si la línea que une los arranques es horizontal o con muy débil inclinación, se puede 
establecer con bastante aproximación que: 


H=N, "cos R.. 
Para encarar los cálculos se acepta la siguiente expresión simplificada y descompuésta en: 


de а 


"= Үрага un aumento de la luz en aL: 
-E*aAL 


Y para un cambio de temperatura: 
Etat? $L 


Figura 162.- Polígono funicular рага la determinación de la linea de influencia de H. 
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Lineas de influencia del empuje Н para arcos biarticulados.- El estudio de estas lineas 
además de permitir evaluar la fuerza H, sirve para calcular las lineas de influencia de los momentos 
nucleares. 


Para lo que se toma la primera parte de las ecuaciones anteriormente descritas, ês decir: 


Suponiéndose la carga Р = 1, ubicada en la abscisa a según se muestra en la figura 162 = 


E 

Las reacciones provocadas por la carga unitaria valen: 8 
E 

L ۹ a a o 

Ф 

R, = 4 R, = g 

o 

L L Е 

© 

Los momentos isostáticos para la sección que se está estudiando son: g 
Cuando la carga está a la derecha de la sección: © 


WEC 


М, = E (Válida entre 0 y a) 


L 
Cuando la carga está a la izquierda de la sección: 


М, = е й (Válida entre ау L) 


L (aa 
Valores que reemplazados en la integral del numerador dan: 


Му тав L-a a 
= xy ds +} — * -AL-x)y"ds 


| FL ЫК 


En esta expresión se designa por peso elástico dw, a: 
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ds 


(х), 


Para la solución aproximada de estas integrales, se divide el arco en segmentos finitos 5 
cuyos pesos elásticos son: 


Con lo que: 


M,*y*ds L-a a 
— = УМ," + 
| L L 


EW,'(L-x) 


Análogamente las integrales del denominador 


. ئل * ر‎ ds S 
сте + — ly" WE: = 
| A 
Valores que reemplazados en la expresión de H permiten obtener la ordenada de influencia 


de H en el punto de abscisa a. 


Con la ayuda del polígono funicular de los pesos elásticos Y, (figura 162b) se deduce 
gráficamente la línea de momentos. 


Cuando la carga Р = 1 se encuentra en a, la integral del numerador vale: 


M,*y*ds 
——=b*d 


En esta expresión d es la distancia polar del polígono de fuerzas (figura 162a) con la que se 
trazó el funicular de los pesos elásticos №. 


La suma de los momentos estáticos de los pesos elásticos con relación а la linea de 
arranques proporciona gráficamente el valor de у, т М. Este polígono de fuerzas Y, ha sido 


graficado en la figura 162c en la que se han colocado los pesos elásticos Wy paralelos a la linea de 
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arranque. El funicular trazado en la figura 162d con la distancia polar d intercepta en la linea de 
arranques ип segmento f verificándose que: 


Zy"W,=f*d 
En resumen, cuando la carga P = 1 se encuentra ubicada en a, se tiene: 


b*d b 
H= سك‎ 
S 1 S 
[0+5 f+ 
A d A 


Si el diseño se conduce de manera que el denominador de esta expresión represente a 
escala la unidad, entonces las ordenadas b representarán directamente las ordenadas de la linea de 
influencia de H. 


Momentos nucleares.- Como se muestra en el capítulo de pretensado, éstos no son 
otra cosa que una sustitución de las ecuaciones de flexión compuesta por unas equivalentes de 
flexión simple pero con el brazo de momentos desde la fuerza hasta cada uno de los bordes del 
núcleo central. 


Así, las fatigas debidas a la diferencia de temperatura en función de los momentos nucleares 


serán: 
Ren Me HR ° ¥ 
Ф = - Sl = 
W, W, 
Donde: 
Ң = Reacción horizontal рог efecto de la temperatura (en los arcos atirantados es 
la tensión en el tirante) 
Yu = Ordenada medida desde la línea de arranques hasta el punto inferior де! 
núcleo central de la sección transversal del arco. 
у. = Ordenada medida desde la linea de arranques hasta el punto superior del 
núcleo central de la sección transversal del arco. 
W, = Módulo superior de sección. 
W, = Módulo inferior de sección. 
©; = Tensión en la fibra superior de la sección. 
С = Tensión en la fibra inferior de la sección. 


Línea de influencia de momentos nucleares М, para arcos blarticulados.- El 
trazado de estas lineas de influencia está basado en el estudio anterior y es necesario para el cálculo 
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de estos tipos de puente porque con ellas es posible saber la situación y magnitud de las fatigas en 
los bordes de las secciones del arco con lo que se controla el diseño. 


En una sección cualquiera de un arco biarticulado, la línea de influencia de M, está dada рог: 


MSM HY = E 


| 5 Linea de influencia de Mk | 
| (multiplicando el dibujo a рог ук ) | 


Figura 163.- Arco biarticulado. 


Se ve entonces que la superficie de influencia de M, está definida como la diferencia de las 
superficies de influencia de la magnitud isostática М /y, y del empuje Н (ver figura 163). 


El diagrama 163b corresponde a la proyección del 163a, pudiendose utilizar indistintamente 
cualquiera de los dos. 


Arco atirantado blarticulado.- En forma muy similar a la anteriormente detallada,se 
puede estudiar los arcos atirantados en los que el empuje que debería transmitir el arco a las 
reacciones es absorbido por el tirante que une los arranques del arco. Resultando que los apoyos 
finales para este tipo de arco son como los de una viga simplemente apoyada o sea Un apoyo fijo y el 
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otro móvil, por lo que este es el único tipo de arco que no transmite componentes horizontales al 
terreno. 


Figura 164.- Arco atirantado. 


La longitud L del tirante aumentará en ðL debido а la fuerza Н que esta debe absorber. Po 
otra parte, si además se tienen diferencias térmicas entre el arco y el tirante que suelen ser del orde: 
de + 5° С, el alargamiento elástico del tirante será igual a: 


H*L 
= — +68891 
EA 
Igualando ðL con la deformación que el arco tendría si fuese isostático, se tiene: 


M.*y 


ds+E*B'L'(3t-d) 


! А A'E 


Se ve en esta expresión que si la variación de temperatura en el arco es la misma que la del 
tirante, estas no provocarán fatigas suplementarias porque la deformación de ambos elementos se 
verifica libremente. 


Línea de influencia del arco atirantado.- Se divide la linea media del arco en 


segmentos S de modo que las divisiones coincidan con los puntos de suspensión de las péndolas 
(ver figura 165) y como estos arcos en general son simétricos se supone también dos cargas 
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simétricas P = 1 en lugar de una sola, con lo que se producirán empujes dobles y la integral del 
numerador solo se extenderá a medio arco. 


Debido a que la carga actúa indirectamente sobre el arco por intermedio de las péndolas, las 
porciones de la linea de influencia comprendidas entre dos péndolas sucesivas serán segmentos 
de recta y por ello, la carga Р = 1 solo se considera en coincidencia con las péndolas. 


Figura 165.- Arco atirantado simétrico. 


Al igual que en los arcos sin tirante, el término УМ *y"ds/l puede ser representado por medio 
de un polígono de fuerzas como en la figura 162a y el funicular (figura 162b) como momento de 
flexión en a de una viga recta de luz L cargada en los puntos medios de los segmentos S con pesos 


elásticos: 
S 
W= y 
Obteniéndose: 
b 
H= 
1 5 1 L E 
f+ S + + m ١*٠ 
а А d A E 


Igual que en el caso anterior la línea de influencia de M, se la deduce de la ecuación: 


M 


k 
M, = Mac H Y, "у, ——— -H) 
Y, 


к 


Es decir, por diferencia de las superficies generadas рог М„/у, у H. 
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CAPITULO SEPTIMO 
PUENTES DE MADERA 


Generalidades.- Son estructuras de carácter enterar ente provisional y su utilización es 
frecuente especialmente en caminos vecinales porque ofrecen las siguientes ventajas: Son 
económicos, de rápida y fácil ejecución a lo que se añade el hecho de que para su construcción no 
se requiere de mano de obra especializada, pudiendo ser desarmados y reemplazados en cualquier 
momento y en algunos casos, vueltos a armar en otros sitios. 


Los problemas que presentan las maderas son: Límites de resistencia muy variados, debido 
al contenido diverso de humedad, anillos de crecimiento y pesos específicos diferentes, mayor o 
menor contenido de nudos y las inclinaciones de las fibras con respecto a su eje longitudinal, 
aspectos estos que son de menor incidencia tratándose de secciones circulares. 


La duración de los puentes de madera es muy limitada y se estima en un promedio de 20 
años a pesar de que existen maderas tales como el quebracho colorado cuya vida útil se estima 
entre 40 y 50 años y el tajibo con más de 30 años. 


Medición de la madera.- La comercialización de la madera se la hace todavía en algunas 
partes de latino América en unidades inglesas, por lo que para la longitud se emplea el pié y pa 


sección transversal la pulgada cuadrada y el volumen se lo cubica en pies cuadrados por pulgac 
espesor. 


Las dimensiones más frecuentemente utilizadas en puentes son: 3"x3" como minir 
16"x16" como máximo desde el punto de vista comercia! porque en la realidad en las regit 
boscosas es posible lograr dimensiones a gusto. 


Debido a que secciones menores son obtenidas por fraccionamiento de piezas 
escuadrías ya establecidas en el aserradero, al calcular las propiedades geométricas se debe as 
una dimensión menor descontando el espesor de la sierra que es del orden de 5 mm. 


Fatigas admisibles.- Para el diseño de puentes de madera, existen ensayos 
laboratorio que permiten aprovechar mejor la madera. Y así se tiene en el cuadro siguiente algı 
especies estudiadas en el Padt - Refort para madera estructural, 
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ESFUERZOS ADMISIBLES EN MPa 
Almendrillo 


Flexión Tracción Comprensión | Comprensión 
paralela perpendicular 
© Р” | ка KE 
Coquino 
Mureré ` 


Verdolago 


Palo maría 
Yesquero . : 1.5 
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MODULO DE ELASTICIDAD EN MPa 


Almendrillo 9500 13000 
Curupaú 


Coquino 
Mururé 
Verdolago 


Palo maría 
Yesquero 


Clasificación de los puentes de madera.- Por su conformación se distinguen los siguientes 
tipos: 

a) Puentes con vigas simples y compuestas. 

b) Puentes con vigas armadas inferiormente. 

c) Puentes con vigas armadas superiormente. 

9 Puentes con vigas formadas рог reticulares 

e) Puentes prefabricados con reticulares y tensor. 


Puentes con vigas simples y compuestas - Para salvar luces cortas se emplea 
este tipo de puente que en su forma más elemental consiste en vigas simplemente apoyadas con 
escuadrías inferiores a 16"x16" y encima el tablero. 


Cuando los estribos o las pilas son de mampostería de piedra u hormigón ciclópeo se 
transmite la carga de las vigas principales colocando entre estas y el coronamiento de las pilas o 
estribos una pieza transversal de madera con escuadria mucho menor para distribuir las reacciones 
haciendo las veces de aparato de apoyo (ver figura 166). 


MADERAMEN А MANERA DE 
CARPETA DE DESGASTE (ЕМ 
ALGUNOS CASOS ES SUSTI- 
TUIDO POR MUELLERAS), 


Figura 166.- Puente caminero de madera 
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La figura anterior corresponde al caso de puentes camineros, en cambio para puentes 


ferroviarios resulta conveniente agrupar las vigas en correspondencia con los rieles según se 
muestra en la figura 167 


_ 77 DIURMIENTES ¬ 


ECEr Mr өю. шз: шш шз: ^шш 


VIGAS MULTIPLES 


Figura 167.- Puente ferroviario de madera 


Cuando se agrupan vigas se debe tener cuidado de controlar que cada una de ellas 
independientemente pueda absorber la fracción de solicitación que le corresponda a su momi 
de inercia, lo que se mejora notablemente si se unen estas vigas por medio de tacos a maner: 
conectores y cuyo resultado es la sección compuesta, siempre que las uniones garantice 
absorción del esfuerzo rasante o fatiga de cizalle longitudinal en la sección de contacto entre vi 
como si estas correspondieran a Una pieza monolítica. 


) 


En el caso de viga compuesta para el cálculo de sus propiedades geométricas se tom 
altura total de las vigas 


Según se detalla a continuación, resulta mas económico proyectar las vigas agrupa 
como compuestas porque el incremento de momento resistente resulta mucho mayor : 
tomándolas por separado. Así por ejemplo еп el caso de dos vigas simplemente colocadas 
encima de la otra, el momento de inercia que se puede aprovechar de ambas será: 


b*h 
12 
Donde 
b = Base de cada viga. 
h = Altura de cada viga. 


Para las mismas condiciones, si se logra la sección compuesta con estas dos vigas 
momento de inercia valdrá 
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Ь* (2 * hp 8*b*h* 


12 12 


Para los diseños se recomienda tomar solo un 75% de este valor por que las uniones no son 
pertectas: 


3 8*b* h3 6*b*h? 


Ь = = 
4 12 12 
Resulta que |, = 3 * |, a lo que se debe adicionar el costo de los pernos y talladuras para 
encajar los tacos que garanticen la unión para lograr la economía del caso. 
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La forma mas corriente de unir estas vigas es la que se muestra en la figura 168, en la que 
son los tacos los que absorben el esfuerzo rasante y los pernos simplemente mantienen en 
contacto las piezas por lo que pueden ser sustituidos por abrazaderas. Pudiéndose tomar como 
valores de tanteo: 


=, 01h 
= 08*h 

=  0.3hasta0.5*h 
= h (en extremos) y 2 * h (al centro) 


оасо ov 


Diámetro del perno = 0.09 hasta 0.07 * h 


Figura 168.- Detalle típico de una viga compuesta. 


Para tramos continuos, tanto las vigas simples como las compuestas hay que reforzarlas en 
correspondencia con los apoyos sobre las pilas colocando sopandas (ver figura 169) con escuadrias 
preferentemente iguales a las de la viga principal y ligadas a ella por medio de pernos. Conviene que 
la longitud de la sopanda a partir del eje de la pila y a cada lado sea un sexto de la luz del tramo. 


VIGA PRINCIPAL 


Figura 169.- Apoyo intermedio reforzado con sopanda. 
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Si la sopanda se la refuerza con tornapuntas (ver figura 170) es posible disminuir el 
momento máximo de tramo aproximadamente a un 80%. 


Figura 170.- Apoyo intermedio reforzado con sopanda y tornapuntas. 


Puentes con vigas armadas inferiormente.- Las vigas principales pueden 
solucionadas bajo las dos formas siguientes: 


a Con jabalcones y tornapuntas (ver figura 171). 
b) Con tirantes y péndolas (ver figura 172). 


` OOO 
ММММ 
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DETALLE 1 
Figura 171.- Puente jabalconado. 


Para el estudio de estos puentes, se recurre a las líneas de influencia o a las expresiones 
de la energía interna de deformación para encontrar las variaciones de la reacción horizontal Н 
cuando pasa por el puente una carga puntual unitaria. 
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© 2А PENDOLOM TIRANTE” 
Figura 172.- Puentes con tirantes y péndolas. 
Las vigas armadas con tirantes pueden llevar una o dos péndolas de acuerdo a la luz y 


dimensiones de las piezas. 


Las vigas armadas con jabalcones se emplean cuando el empuje transmitido por los 
jabalcones puede ser absorbido por los estribos (ver figura 171). 


Figura 173.- Esquema de puente con jabalcones a tope. 


Para el caso de un puente jabalconado sin sopanda como el de la figura 173, en el que los 
apoyos A y В son fijos y haciendo abstracción de las variaciones de temperatura y la influencia del 
esfuerzo cortante, la ecuación de la línea de influencia de la componente H esta dada por: 


L a a 
На 1 —-)* ((— 9 
4*K"h L L 
La constante K está dada por: 


K=1+3* - 


Donde: 
L =  Semidistancia entre ejes de apoyo sobre estribos. 
h = Altura entre el apoyo del jabalcón y el tablero. 
| = Inercia de la viga que conforma el tablero. 
= Area de la viga que conforma el tablero. 
Distancia del eje de simetría a la cara libre del estribo. 


= Angulo que forma el jabalcón con la horizontal. 


о г > 
Ш 
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Siguiendo con las notaciones de la figura 173 se tiene que para una sección cualquiera D 


de la viga horizontal, la linea de influencia del momento flexor está dada рог; 
М=М, -Н *у 


Еп la que М, es el momento flexor de la viga supuesta simplemente apoyada e у la 


ordenada del jabalcón desde el arranque 


La línea de influencia del esfuerzo normal que actúa en cada jabalcón está dada por: 
N=-H*sec В 


L 


Lo 


Figura 174.- Puente jabalconado con sopanda 


Un caso más general es el formado por sopanda y jabalcones (ver figura 174). En el 
para el cálculo estático conviene distinguir el caso en que la sopanda no es solidaria con la 1 
principal. 

Para trazar la linea de influencia de Н se colocan dos cargas Р = 1 simétricame 


dispuestas a distancias a de los apoyos dada la simetría de la estructura. Ello permite considi 
solamente la mitad de la estructura, pero a su vez los valores de Н también deberán ser duplicack 


Paraa<l, 
a 3* ы (L, +1)? 
H=P* ы - 
L 2K*h*(2*L, +3*L) 
Рага! <a<L +L 
3*а*(а-1)-1.2 
H=Pp* جح ودم‎ 
2*K*h"(2*L +3°L) 
En las cuales: 
| 2*1,*se0 B+L 
K=1+3* ч 
А'№ 2*L+3*L 


A diferencia del caso anterior en esta expresión: 
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Proyección horizontal de la longitud del jabalcón. 
Longitud de la sopanda. 
Longitud del tramo extremo del tablero. 
L+2*L, 
La ecuación de la linea de influencia del momento flexor está dada por: 
M=M,-H*y 
La variación de y es constante para la sopanda (у =h) y lineal para los jabalcones 
(y=x"h/L,). 
La ecuación de la línea de influencia del esfuerzo normal está dada por: 
Para los jabalcones: 
N = -H*secB 
Para la sopanda: 
N= H 

Cuando la sopanda está completamente ligada a la viga principal, estas flexionan en 
conjunto, pudiéndose admitir con bastante aproximación que el esfuerzo horizontal H es absorbido 
exclusivamente por la sopanda. Será necesario considerar en la parte central de la viga y en su 
longitud L, un momento de inercia mayor al de los dos tramos laterales, siendo este momento de 
inercia función del grado de unión entre las dos piezas. 

En las vigas armadas con dos jabalcones y una sopanda se recomienda también utilizar la 
reacción de tramos 3 : 4 : 3 con los jabalcones inclinados a 45”. Conviene arriostrar los jabalcones 
mediante crucetas para evitar el pandeo. 

Es aconsejable dar una contraflecha de L/200. 

El apoyo interior de los jabalcones se lo debe realizar con la ayuda de cuñas (ver detalle 1 en 
la figura 171) para mantener la efectividad del mismo porque debido a la contracción de la madera 
puede suceder que los jabalcones dejen de permanecen en contacto con su apoyo, lo que se 
traduciría en una exagerada deformación de la estructura al paso de los vehículos. 

En el caso de las vigas armadas con péndolas y tirante, el análisis es similar al anterior pero 
con la diferencia de que en este caso el empuje es una fuerza de compresión actuando 
directaménte en la viga principal, trabajando además las péndolas en compresión y el tirante en 
tracción. 


с 
Ш 


A 
Ш 


Puentes con vigas armadas superiormente.- Vienen а ser una variante del caso anterior, es 
decir la viga armada con tirantes y péndolas invertida y como es lógico pensar el tirante pasa a ser 
una pieza comprimida por lo que deberá ser de madera y las péndolas que ahora trabajarán en 
tracción pueden ser en madera o acero. En cuanto al cálculo se refiere éste es similar al del caso 
anterior. 

Una diferencia importante a destacar es que en el caso anterior se puede disponer de varias 
vigas armadas interiormente, en cambio en este otro caso se puede disponer de dos vigas armadas 
superiormente para permitir el paso que ahora es por la parte interior entre vigas. 

Puentes con vigas formadas por reticulares.- Los puentes camineros ejecutados 
con vigas armadas permiten alcanzar luces hasta de 20 m. por lo que para lograr luces mayores con 
vigas de madera se debe recurrir a los reticulares preferentemente de cordones paralelos, 

Las piezas diagonales que van entre los dos cordones al igual que los montantes (piezas 
verticales), pueden trabajar ya sea en compresión o en tracción, pudiéndose reemplazar los 
elementos traccionados ventajosamente por barras de acero. 
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En lo que al tablero se refiere, este puede ir en el cordón inferior o mejor еп«і superior por la 
facilidad de su colocación. 


En este tipo de puentes, se debe tener mucho cuidado en utilizar madera completamente 
seca, porque de lo contrario pueden producirse deformaciones excesivas, debiéndose verificar la 
flecha provocada por la carga viva. 

| Еп lo que a uniones se refiere, se debe tener especial cuidado al proyectar las mismas, 
siendo para ello aconsejable emplear para los cordones varias piezas por que esto permite pasar y 
unir bien los montantes y las diagonales. 


Como una variante de los reticulares se puede también construir arcos de madera que 
permiten alcanzar luces hasta de 40 т. 


Puentes con reticulares atirantados.- Esta es una técnica relativamente moderna 
que permite construir puentes de madera en base a piezas en forma de módulos triangulares que 
llevan pivotes en dos de sus vértices y son elaborados en gran escala en un taller de ciudad y 
transportados al lugar de su emplazamiento sin ocupar grandes espacios, luego su montaje consiste 
en ensamblar sus pivotes para conformar el cordón superior y en lugar del cordón inferior se 
introduce ип cable de acero que trabaja como tirante con lo que se forma cada reticular y como se 
pueden disponer varios de ellos uno al lado de otro, todo dependerá del número de fajas de tráfico 
y la carga de diseño. 

Diseño de los puentes de madera.- Básicamente en todas las secciones se debe 
considerar las deducciones debido a ensambles o uniones y a los agujeros para los pemos, también 
se deberán tomar en cuenta las deficiencias que deben tener las piezas de madera, así como 
también el peligro de putrefacción para lo que se recomienda pintar la madera con creosota y las 
анан que van bajo el agua con alquitrán. Las piezas comprimidas deben ser verificadas contra el 
pandeo. 


Piezas de madera en compresión.- Se distinguen tres clases categorizadas por su 
falla: 


Cuando la esbeltez no excede de 11 la falla es por aplastamiento. Estas piezas se llaman 
cortas y su diseño se realiza con la fórmula básica: 


N=A*C 


= Carga máxima admisible en la pieza en Mn (Meganewtons). 
= Area de la sección transversal en m?. 

Fatiga admisible de compresión paralela a las fibras en MPa. 
= Ud 

= Longitud de la pieza soportada lateralmente en metros. 


QTmo>z> 
$" 


= Dimensión menor de la sección transversal en metros. 
Para el diseño de estas piezas se emplea la constante K dada por: 


E 
K=0.702* y С——) 
с 
Donde: 
E = Módulo de elasticidad de la madera en MPa. 


Las piezas con relación de esbeltez comprendida entre 11 y K fallan por combinación de 
compresión y pandeo lateral, recibiendo la denominación de columnas intermedias y se diseñan con 
la fórmula: 
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1 L 
Медо 0—0) 
3 ка 
Si la relación L/d es igual o mayor а К, las piezas se denominan largas y fallan normalmente 
por pandeo o deflexión lateral, En este caso se aplica la fórmula de Euler. 
0.329* E 
N=a* 
(—— Ӯ 
d 
Piezas comprimidas de madera con separadores.- Cuando la relación L/d no 
excede de 11 en los miembros individuales, la carga admisible en la columna con separadores es 
igual a la suma de las cargas admisibles de los miembros individuales calculados como columnas 
cortas simples. 
Piezas cortas (relación L/d menor o igual a 11). 


N=A*C 


Piezas intermedias (relación Ld de un miembro individual entre 11 y K, o K) 


La condición a es con los conectores a la distancia 1/20 del extremo de la columna y se 


tiene: 
К, = 1.5811 °K 
1 L 
МЕА р) 
3 K*d 


La condición b es con los conectores a la distancia comprendida entre 1/20 y 1/10 del 
extremo de la columna. 


K, = 1.7320 * K 

1 L 

N=A*C*(1- (— 
3 қа 


Piezas largas (relación Ld de cada miembro individual iguales o mayores que К, б KJ: 


Ў) 


Para la condición а: 
0.8225* E 
Нап? = سو‎ = 
L 
کا‎ 
d 
Para la condición b: 
0.987* E 
N=a* 
L 
SR y 
d 


De acuerdo соп la figura 175, d es la menor dimensión de un miembro por separado 
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Figura 175.- Sección de miembros con separadores 


Ensambles.- Cuando las piezas de madera son cortas, requieren de ensambles, 
debiendo estos absorber las solicitaciones como si la pieza no llevase ensambles (tracciones, 
compresiones, flexión o combinación de estas solicitaciones) También se debe proye 
ensambles en las uniones de las piezas que forman ángulos como es el caso entre un montar 
una diagonal y los cordones superior e inferior. 


CUBREJUNTAS 


PLOMO PERNOS 


Figura 176.- Detalle de un empalme a tope 


En puentes todas estas uniones se diseñan con pernos destinados a transmitir el esfuerzo 
mantener en contacto las piezas. Para los pernos corrientes, se acepta como fatiga má 
admisible 120 MPa y con un mínimo de dos pernos por lado dispuestos simétricamente con rel; 
al eje de las piezas o en lo posible alternados, debiéndose colocar arandelas o mejor conec! 
para repartir la presión. El diámetro mínimo de los pernos no debe ser inferior a 12 mm. y el es; 4 
mínimo de las arandelas de 4 mm. para pernos de simple unión y 6 mm. si estos trabajan a la flexıon, 
El diámetro de las arandelas debe ser tres y media veces el del perno, salvo que se produzca un 
fuerte aplastamiento en la madera, entonces habrá que verificar y calcular el diámetro necesario para 
la arandela. 
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En los ensambles de piezas sometidas a grandes esfuerzos de compresión se recomienda 
intercalar entre las superficies de tope planchas de plomo, zinc o acero (ver figura 176) para evitar 
que una de las piezas se incruste en la otra por entre sus fibras 


Este tipo de ensamble también sirve para piezas sometidas a tracción y en cualquiera de los casos, 
sus cubrejuntas pueden ser de madera o mejor aun metálicas unidas por pernos. 
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En el diseño de piezas ensambladas con cubrejuntas y sometidas a tracción se debe CAPITULO OCTAVO 


observar lo:siguianta: PUENTES DE SECCION MIXTA 
a La sección total de las cubrejuntas debe resistir el esfuerzo de tracción. 
b) La sección transversal de los pernos debe ser verificada contra el cizalle doble (dos Generalidades.- Denomínance puentes de sección mixta a los formados por la losa o 


cubrejuntas). tablero de hormigón armado ligada rigidamente con conectores a las vigas principales formadas por 


c) La distancia entre los pemos debe ser calculada para que la sección correspondiente de la perfiles metálicos laminados o compuestos 
madera resista al cizalle doble longitudinal del esfuerzo transmitido por el perno, 


ў ù : , Con este tipo de puentes se puede salvar en forma económica, luces comprendidas entre 
incrementando la distancia obtenida por lo menos en el diámetro del perno. 


8 y 12 т. con perfiles laminados enteros y hasta 18 т. con empalmes. Con perfiles compuestos se 


9 Debe controlarse también la fatiga de compresión del perno contra la madera para lo que pueden salvar luces mayores a los 30 m. para lo que es necesario un análisis económico que puede 
se supone una distribución triangular del esfuerzo, o sea que la fatiga máxima es el doble ser función por ejemplo de la ubicación de la obra. 
de la media y como fatiga admisible se acepta la tomada para la compresión incrementada 


Las reglas a aplicar en las secciones mixtas son en gran parte las mismas que para el 


еп 25%. hormigón armado y pretensado y por otra parte las de las construcciones metálicas. 
e) Los pernos deben sor diseñados a la flexión, para lo que el momento flexor se evalúa con Formas de sección mixta.- Los ingenieros civiles en sus investigaciones han realizado 
la siguiente expresión: diversas combinaciones de materiales con el fin de lograr secciones mixtas más económicas. Así se 
T e ha combinado hormigón con madera, siendo el hormigón el encargado de absorber las 
M= چیو‎ ы (pem. _; compresiones y la madera las tracciones (ver figura 177) y para evitar desplazamientos por el efec 
4%n 2 del сігае se coloca entre ambos materiales pequeñas planchas metálicas o también tirafond 
Donde: espaciados en función de los esfuerzos de cizalle que son proporcionales al diagrama de estuerz 
Т = Fuerza traccionante en las piezas. cortantes. Estos elementos reciben la denominación de conectores. 
п = Número de pernos a cada lado de la unión. HORMIGON ر‎ 
e = Espesor de la pieza. 8 
е' = Espesor de una cubrejunta. 


Flechas en las vigas.- Es conocido que en la construcción el límite de las flechas al que 
se debe llegar es de L/360, sin embargo en el caso de los puentes esta limitación es menos rigurosa 
y se permite L/200, siendo L la luz del claro. 


Cuando la madera está verde la flecha crece con relación a la que se produce 
inmediatamente recibiendo la denominación de fambeo. 
En los cálculos se acostumbra a duplicar la carga muerta o peso de la madera y no asi la 
carga viva para tomar en consideración el flambeo, Como peso específico para la madera se puede Figura 177.- Sección mixta madera hormigón. 
aceptar 10 Kn/m?. 
Otra forma de sección mixta ha sido realizada ligando la parte inferior de las secciones ‹ 
madera con planchas metálicas, las que llevan dentellones a manera de conectores (ver figura 178 
que se incrustan en la madera y van ligadas además con tornillos para mantener unidas las piezas 
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1 Figura 178.- Sección mixta acero madera. 
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En la actualidad, los materiales más económicamente utilizables son el acero y el hormigón 


El hormigón es el material de construcción mas económico porque resiste bien en 
compresión, pero mal y de forma aleatoria a la tracción; por tanto, normalmente el hormigón se fisura 
cuando trabaja en tracción, es decir en estos casos no es resistente pero si pesado. 


El acero es un material de lujo (costoso), pero dotado de una excelente resistencia tanto en 
tracción como en compresión, es decir que es un material liviano. 


La forma más usual de realizar este tipo de sección mixta es con perfiles metálicos laminados 
о con vigas compuestas que van ligadas a una losa de hormigón armado mediante conectores que 
garantizan la adherencia entre la viga y la losa (ver figura 179). 


CONECTORES 


~ PERFIL DOBLE Т 


Figura 179.- Sección mixta acero hormigón. 


Vale la pena aclarar que el hormigón armado también es una otra forma de sección mixta que 
no lleva conectores especiales porque la adherencia se la consigue embebiendo las barras de acero 
en el hormigón, por lo que son mejores las barras corrugadas, Si las barras son lisas, se las arma con 
ganchos para ayudar a la adherencia, la que en todos los casos es ventajosamente mejorada 
utilizando mas barras de menor diámetro porque la superficie de contacto resulta mayor 


Ventajas de la construcción mixta.- Las estructuras de sección mixta tienen mas 
capacidad resistente y mayor rigidez con relación a las estructuras no mixtas realizadas con los 
mismos materiales, pudiéndose citar como ventajas: 


а) El perfil laminado o la viga compuesta que se necesita es de dimensiones mas reducidas lo 
que se traduce en una notable economía, que es tanto mayor cuanto mayor es la luz del 
puente y mas aún cuanto mayores sean las cargas que incidan sobre el puente 


b) Debido a la gran rigidez de las secciones mixtas, la deflexión de las vigas no gobierna el 
diseño, lo que en el caso de las secciones que no se las ejecuta como mixtas o sea sin 
conectores hace que muchas veces se tenga que adoptar perfiles de acero de mayor 
dimensión que la requerida por flexión para así evitar deformaciones excesivas. 


c) indirectamente al disminuir la altura de las vigas por efecto de la construcción mixta se 
obtiene una economía en lo que al costo de accesos al puente se refiere, o por el contrario 


si el puente de sección mixta corresponde a un paso a desnivel superior en el paso inferior 
se obtiene un gálibo mayor 


9 La sección mixta permite por otra parte aumentar las luces de las estructuras adicionando 


platabandas a los perfiles laminados o diseñando perfiles compuestos con platabandas 
variables 


Finalmente se puede decir que la losa de hormigón juega dos roles en las secciones mixtas: 
1) Elde ser miembro superior de la viga mixta resistente a la flexión longitudinal en el conjunto 
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con la viga. Absorbe la zona comprimida en los diagramas de flexion. 

2) Е de losa de piso, resistente a la flexión transversal a la dirección del tráfico. Normalmente 
este rol es el preponderante ya que impone el espesor de la losa superabundantemente 
para la sección mixta. 

Elementos de la sección mixta acero hormigón.- Son tres los elementos 
indispensables para conformar estas secciones: 

1) La losa en hormigón armado que también puede ser pretensada en especial en estructuras 
continuas. 

3 Las vigas metálicas que pueden ser perfiles simples, compuestos y reticulares. 

3 Los conectores que deben unir casi monolíticamente la losa con la viga. Sin ellos no existe 
la sección mixta. 

Para el diseño de la losa de hormigón armado, cuyo espesor mínimo es de 0.18 m., se 
procede independientemente de la sección mixta, es decir que se la calcula con su armadura 
principal perpendicular a la dirección del tráfico y suponiendo a la losa como simplemente apoyada 
sobre las vigas y considerando su continuidad. 

El diseño de las vigas metálicas depende del sistema de construcción que se elija ya que ¢ 
posible construir el puente con o sin apuntalamiento previo, 


Como la adherencia que existe entre la losa de hormigón y el ala superior del perfil metálico € 
insuficiente para absorber el cizalle, se deben diseñar los conectores de manera que proporcione 
la vinculación necesaria entre ambos materiales haciendo abstracción de su adherencia, para lo qu 
su diseño se basa en que las fuerzas horizontales de corte deben transferirse de un material a ой 
con deformaciones horizontales imperceptibles. 


Diseño de las secciones mixtas.- En un primer tanteo se debe determinar el módu 
de sección del perfil metálico, dividiendo el momento máximo total entre la fatiga admisible del асе! 
del perfil metálico afectada por el factor de acero F.A. en conformidad con la tabla siguiente: 


FACTORES DE ACERO PARA VIGAS DE SECCION MIXTA ISOSTATICAS 


Мел 


Una vez determinado el módulo de sección y seleccionada la viga respectiva, se pasa a 
determinar las propiedades geométricas de la sección mixta, tomando en cuenta jo siguiente 


Para las vigas interiores, el ancho útil de la losa de acuerdo con la figura 180 debe ser el 
menor de las limitaciones siguientes: 
bss 
bss 
b sb, +16 
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Luz de cálculo. 

Separación entre ejes de vigas metálicas. 
Espesor de la losa. 
Ancho del ala del perfil. 


67 Ea > 


Figura 180.- Ancho útil de la losa para una viga interior, 


Tratándose de vigas de borde (ver figura 181) una parte va desde la totalidad del ala superior 
de la viga hasta el extremo de la parte inferior del bordillo y otra parte adicional limitada por el menor 
valor de entre los siguientes” 


s' = Distancia libre entre vigas. 
Una vez definido el ancho b con el cual participará la losa en la sección mixta y estando 
definida la relación de módulos n se procede a homogeneizar la sección de hormigón a acero, para 
lo que se divide el área de hormigón o su base b entre la relación de módulos: 


Adi 
Donde: poi 
A, = Area transformada de hormigón en su equivalente de acero. 
El ancho de la sección transformada de hormigón es b/n. 


Muchas veces el ala superior de la viga metálica va embebida en porciones de hormigón 
que se las desprecia en los cálculos asumiéndose que la cara inferior de la losa va en contacto con la 
parte superior de la viga (ver figura 182). Luego de estas consideraciones se procede a la 
determinación de las propiedades geométricas de la sección mixta homogeneizada. 

Propledades geométricas de la sección mixta.- Con la sección homogeneizada se 
procede al cálculo de las propiedades geométricas como si toda la sección fuese de acero 
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h b*t t 
А,* + + ) 
2 n 2 
ү= — 
b*t 
A + 
n 
h b't Ё 
|, =1 +A, * (У- + *“(?-у*ї+ ) 
2 n 3 


ly = Momento de inercia de la sección mixta. 
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= Momento de inercia del perfil. 


| 

a 

А = Area del perfil. 

h, = Altura del perfil. 

t = Espesor de la losa. 

b = Ancho útil de la losa 

п = Relación entre los módulos del acero y el hormigón 

у, = Distancia del centroide a la fibra inferior del conjunto. 
y, = Distancia del centroide a la fibra superior del conjunto. 


Módulo de sección para la fibra comprimida en el hormigón: 


Cálculo de las fatigas en la sección mixta.- Las fatigas en las diferentes fibras de la 
sección mixta dependen fundamentalmente del procedimiento constructivo que haya sido previsto, 
por lo que la sección mixta puede absorber la totalidad de la carga o parte de esta. 


En la figura 183a la viga lleva apuntalamiento prévio de manera que no es posible su 
deformación por peso propio, peso de los encofrados ni el peso del hormigón fresco de la losa, 
hasta que esta haya adquirido la resistencia necesaria. Como resultado de ello, se tendrá que la 
totalidad de la carga es absorbida por la sección mixta. 


En cambio en la figura 183b, la viga no está apuntalada, en consecuencia ella sola soportará 
tanto el peso propio como el de la losa y el de cualquier otra carga que haya sido colocada antes de 
que la losa adquiera la resistencia prevista. 


FLECHA POR PERO PROPIO DE LA VISA 


Figura 183.- Procedimientos constructivos 


La sección mixta funciona una vez endurecido el hormigón y recién en esta etapa cualquier 
carga adicional como es el caso de la carga viva con impacto 


Para el caso que se analiza en la figura 183a, la fatiga en la fibra superior del hormigón está 
dada por: 
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М+М 


m ol 
o= 
À n * Wee 
Y en la fibra inferior del acero por: 
Mo, + Ma, 
9; = 
ү 
m 
En cambio para el caso analizado en la figura 183b, la fatiga en la fibra superior del hormigón 
está dada por: 
M 


o 
LH т 
b * 

n Wo 


Y en la fibra inferior del acero рог: 


q 


= Momento flexor debido a la carga muerta. 

= Momento flexor debido a la carga viva e impacto. 

Módulo de sección simple en Іа fibra mas alejada del perfil metálico. 
= Módulo de sección mixta para la fibra mas alejada del hormigón. 

= Módulo de sección mixta para la fibra más alejada del acero, 


E ^ E کو کے‎ 
$” 


En las fórmulas anteriores se ha homogeneizado a acero por ser este el material m 
importante en las secciones mixtas. 


En cuanto a los valores de la relación n, se tiene una diversidad debido a que el módulo 
elasticidad del hormigón no es constante y varía fundamentalmente en función de la durabilidad 
las cargas, creciendo con la resistencia y por lo tanto, con la edad del hormigón. 


El módulo instantáneo del hormigón se presenta cuando la duración de las cargas 
inferior a 24 horas y está dado por: 


геч 
a." 12000 ү 


Por otra parte, cuando las cargas son de larga duración, el módulo diferido está dado por 


MPa 
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E, = 400* Yi MPa 


9 
Donde: 


f „= Fatiga característica del hormigón aj dias en MPa.El comportamiento de una viga mixta 


depende por tanto de la duración de su carga. Por ello, se debe estudiar las vigas mixtas tomando 
en consideración los diferentes valores que tiene n, 


Cuando las fatigas de tracción sobrepasan a las admisibles para el acero, se puede 
solucionar añadiendo una platabanda en el ala inferior del perfil (ver figura 184) y luego previo 
reajuste de las propiedades geométricas se verifican las fatigas, asegurado que la unión entre la 
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platabanda y el perfil quede garantizada para absorber la fuerza de cizalle al nivel de dicha unión. 


La longitud de la platabanda se la determina de manera que el diagrama envolvente de 
momentos quede perfectamente cubierto. 


PLATABANDA 


Figura 184.- Sección mixta reforzada con una platabanda. 


Conectores - Son los elementos encargados de garantizar la perfecta unión de la losa 
con las vigas para lo que deben cumplir los siguientes requisitos: 


a) Ser capaces de transferir el esfuerzo de corte H existente al nivel de unión de la losa con la 
viga. 
b) Evitar los movimientos relativos entre las superficies de la losa y del perfil. 

En general, los conectores van fijados en el ala superior del perfil mediante soldadura y 
anclados en el hormigón, ya sea por adherencia o por simple empuje. 

Para el cálculo de los conectores no se debe tomar en cuenta la adherencia entre las 
superficies de contacto del hormigón con el perfil de acero porque esta pseudoadherencia es 
dudosa y no resiste a la fatiga, excepción hecha de eventuales defectos favorables que podrían 
ejercer ciertas rugosidades como rebabas en los bordes del acero. 

La ligazón entre el hormigón y el acero debe ser lo mas uniforme posible, para lo que resulta 
conveniente emplear un mayor número de pequeños conectores y no así pocos conectores muy 
solicitados que crean una ligazón muy discontinua con el riesgo de deteriorar el hormigón. 

Los conectores se clasifican de la siguiente manera: 

a) Conectores de empuje, que para bloquear el deslizamiento trabajan principalmente al 
corte. 

b) Conectores de anclaje que operan como los estribos en el hormigón armado, es decir en 
tracción para lo que requieren una cierta longitud por lo que se recomienda su empleo en 
losas espesas. 


©) Conectores de empuje y anclaje son los intermedios entre los dos casos anteriores. 


El comportamiento de los conectores escapa al cálculo teórico, por ello el esfuerzo máximo 
que puede equilibrar un conector de tipo dado debe estar determinado por dos ensayos de 
deslizamiento que son el estático y el de fatiga. 


Como resistencia límite última se admite aquella que produce un desplazamiento relativo del 
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acero respecto al hormigón del orden de 0.1 mm. 


La unión acero hormigón puede también ser lograda mediante un pretensado vertical en 
base a tornillos de alta resistencia. 


La fuerza horizontal Н de corte entre las superficies de contacto de la losa con la viga está 
dada por la siguiente expresión: 
у 


h 


H= (Kn/m) 


у Esfuerzo de сопе vertical еп Кп. 
S = Momento estático de la sección útil homogeneizada de la losa con 
respecto al centro de gravedad de la sección mixta en m'. 
ly = Momento de inercia de la sección mixta en m4. 
La capacidad útil de los conectores es la que resulta de dividir la resistencia límite última por 
un factor de seguridad. 


RL 
FS 


СО = 


Donde: 
CU = Capacidad útil del conector en Kn. 


RL = Resistencia límite última en Kn. 
FS = Factor de seguridad. 
Una vez conocida la capacidad útil de los conectores se puede calcular su espaciamient 
dividiendo la fuerza de corte Н entre la capacidad útil tomando los conectores aislados о en grup 
para cada fila. 


Existen fórmulas empíricas para la determinación de la resistencia límite última par 
diferentes tipos de conectores incluidos algunos de tipo hechizo. 

Conectores patentados STUD.- Son de forma cilindrica con cabeza como se muestr: 
en la figura 185, 


Figura 185.- Conectores STUD, 


La resistencia límite para este tipo de conectores está dada por: 
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Para relaciones 24.2 
d 
. ) 
RL = 2.76 * @* ү (Кл) 
h 
Para relaciones <42 
d 
RL=067*h*d* Vas (кл) 
Donde: 
d = Diámetro del conector en cms. 
h = Altura del conector en cms. 


fos = Fatiga característica del hormigón a los 28 días en MPa. 


Estos conectores no ocupan mucho espacio por lo que pueden ser colocados varios en 
una misma fila de acuerdo al ancho del ala superior del perfil. 


ELEVACION 


PLANTA 


Figura 186.- Disposición de los conectores STUD. 


Conectores formados por perfiles canal, zeta o angulares.- La resistencia límite 
última para este tipo de conectores está dada por: 


— 


RL=15*(e+05*pya" Vf 


28 


e = Espesor del ala del conector en cms. 
t = Espesor del alma del conector en cms. 
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CORTE 


a = Ancho ocupado por el conector en cms. 
fæ = Fatiga característica del hormigón a los 28 días de edad en MPa 


шашу ا‎ 


ELEVACION 


„~ Soldadura 


PLANTA 


Figura 187.- Conectores de perfiles y su disposición sobre las vigas. 
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ELEVACION 


PLANTA 


Figura 188.- Disposición de conectores en espiral 


‚ Honeciores en espiral.- Este es otro tipo muy corriente y está formado por barras 
cilíndricas de acero estructural dobladas en espiral, con una resistencia límite última para caso de la 


espiral dado por: 
4 
Donde: RL=523*d' Va (Kn) 
d = Diámetro de la barra que conforma la espiral en cms. 
Lan = Fatiga caracteristica del hormiaón a los 28 días an MPa 


Finalmente en la figura 189 se muestra en forma esquemática una variedad de conectores 


que pueden ser realizados con las barras de acero estructural ! i i 
ың ctural que van unidas al perfil mediante 


ELEVACION 


-> СС 


PLANTA 


Figura 189.- Conectores diversos. 


, Factor de seguridad - Para definir la capacidad útil de los conectores se divide la 
resistencia límite última por un factor de seguridad que depende particularmente de las 
solicitaciones, pero en la práctica es suficiente emplear como factor de seguridad FS = 4 que está un 
poco por encima de valores que pueden ser afinados mediante formuleos un tanto largos. 

Separación o paso.- El paso p o separación entre conect i 
Ре" " оге і і 
РР асн s se lo obtiene con la 
N*CU 
= جج‎ (metros) 
H 


H = Fuerza horizontal de corte entre la losa y la viga en Kn/m. 


N 


н 


Número de conectores por paso. 
CU = Capacidad útil de cada conector en Kn. 


4 Compresión artificial del hormigón en las secciones mixtas - En las vigas 
contínuas, las zonas situadas en las proximidades de los apoyos intermedios están sometidas a 
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momentos negativos, por lo que el hormigón de la losa entra en tracción corriendo el riesgo de 
fisurarse. Para evitar ello y poder tomar en cuenta la resistencia de este hormigón es necesario 
comprimirlo artificialmente, ya sea desnivelando apoyos o aplicando la técnica del pretensado 


Precompresión del hormigón por desnivelación de apoyos.- Consiste en ubicar 
la viga metálica íntegra sobre sus apoyos definitivos y antes de hormigonar la zona situada a uno у 
otro lado de los apoyos intermedios se eleva uno de ellos, Con lo que la fibra superior del perfil 
metálico se estira o tracciona (ver figuras 190a y b). Luego de vaciado y endurecido el hormigón, se 
regresa progresivamente el apoyo a su posición inicial. La fibra superior del acero traccionado tiende 
a retomar su longitud inicial y por tanto a acortarse, involucrando esto al hormigón que queda 
precomprimido. 

En cambio el acero queda frenado por la inercia del hormigón; quedando por tanto 
traccionado por lo menos en su parte superior. Esta tracción disminuye un poco su resistencia con 
respecto a las cargas exteriores. Luego, recién se hormigonan las zonas correspondientes a los 
tramos (ver figura 1900). 


ноямомаСО 


ТҮҮЛ 


E | 9 


HORI O ON ADO 


DESMIVELACION | ۵ 


y HORWIOONADO FINAL —— 


Figura 190.- Precompresión por desnivelación de apoyos. 


La compresión creada en el hormigón de las zonas sobre apoyos intermedios, 
progresivamente debido a su fluencia hasta aproximadamente ип tercio de su valor inicial, 
se debe verificar la estabilidad de la viga: 


a) Inmediatamente después del descenso de la viga con n=6 
b) En servicio, después de un largo tiempo cuando la fluencia ha terminado 
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con n = 15. 

Precompresión del hormigón con pretensado.- Se consigue ello por s.~. „э 
cables longitudinales colocados generalmente en el miembro de hormigón y anclados a uno y otro 
lado de toda la zona en que el hormigón estaría traccionado (ver figura 191). 


! САВЕ, 


IS ҮЧ 
АГТУ 


de 4 


Figura 191.- Pretensado de la losa sobre apoyo interior 
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Se pueden tomar en consideración dos casos, según que la unión entre el hormigón y el 
acero sea realizada antes o después de haber sido pretensado el hormigón. 


a) Cuando el pretensado se aplica solo al hormigón éste desliza libremente sobre 
la superficie de la viga, hasta entrar en precompresión ya que él solo se ha acortado y 
consecuentemente comprimido. Recién se procede a ligarlo con la parte superior de la 
viga metálica vaciando hormigón para monolitizar los conectores que se los mantuvo libres 
en aberturas dejadas en la losa. 


b) Cuando el pretensado se lo aplica a la sección mixta una vez que el hormigón y 
el acero han sido bien conectados, procedimiento naturalmente más cómodo que el 
anterior; pero que requiere de mayor pretensado para poder precomprimir al mismo tiempo 
al hormigón y al acero que además absorbe la mayor parte. 

Si la viga es hiperestática no hay que olvidar que el pretensado producirá reacciones de 
apoyo denominadas también hiperestáticas de pretensado y en consecuencia momentos 
hiperestáticos de pretensado, 


Detalles construcilvos.- Por las características de la sección mixta es importante observar lo 
siguiente: 


a) La separación máxima entre conectores no debe ser mayor 0.6 m. 


b) Por otra parte, la separación entre conectores no debe sobrepasar 2.5 veces el espesor de 
la losa 


c) El recubrimiento minimo del hormigón sobre cualquier parte del conector no debe ser 
inferior а los 2 cms 


9 Los conectores deben extenderse por lo menos hasta la mitad del espesor de la losa (ver 
figura 192a) porque de lo contrario puede presentarse un plano de rotura al cizalle sin 
embargo cuando esta condición no puede ser cumplida por causas diversas se puroe 
reforzar la losa en correspondencia con los conectores mediante cuadros de costura (ver 
figura 192b). 


Finalmente se aclara que preferentemente para las secciones mixtas los aparatos de apoyo 
deben ser metálicos. 


PLANO DE 
— ROTURA 


CUADRO DE. 
COSTURA 


tol tb) 


Figura 192.- Requerimientos constructivos. 


CAPITULO NOVENO 


PUENTES METALICOS 


Introducción.- Debido muchas veces a que las luces por salvar son muy grandes o a que la 
acción de la sobrecarga es muy fuerte, el puente está sometido a grandes solicitaciones resultando 
entonces ventajoso emplear materiales de mayor resistencia en relación con su peso aunque se trate 
de materiales mas caros. 


Así, cuando los terrenos son buenos y el rio permite trabajar en la época de estiaje, puede 
decirse que la luz máxima de los tramos simples pocas veces justificará el empleo de acero para 
puentes camineros porque económicamente pueden alcanzar luces hasta de 20 m. en hormigón 
armado, 50 m. en hormigón pretensado y 70 m. en arcos de hormigón armado. 


En cambio en puentes ferroviarios, las fuertes cargas y su dinamismo hacen necesario el 
empleo de estructuras metálicas. 


En los puentes camineros la calzada debe ser contínua y uniforme en todo su ancho, lo qu 
se consigue con el hormigón, pero debido a que la estructura metálica es mas elástica se presenta є 
el hormigón el fenómeno de fatiga que hace que en un tiempo mas o menos corto, este se cuartel 
En cambio en los puentes ferroviarios no se requiere de un tablero cerrado y contínuo lo que viene 
ser una razón mas para que la solución en estructura metálica sea aplicada a este tipo de vías. 


En su mayor parte, estos puentes están constituidos por secciones |. Т, Ló С soportando U 
tablero en acero como es el caso de las estructuras ortotrópicas o soportando una losa de hormigó 
armado o pretensado como es el caso de los puentes en sección mixta parcial о total o en hormigó 
sobre una plancha metálica con conectores. 


La necesidad de realizar estructuras livianas para alcanzar mayores luces conduce a utilizi 
aceros de grandes propiedades mecánicas: 


a) Límites altos de elasticidad para vigas con aceros cuyas fatigas a la fluencia oscilan entre 3 
a 700 MPa. 
b) Aceros con fatigas de rotura entre 1600 y 2200 MPa para cables de puentes. 
с) Aceros con buenas propiedades para la soldabilidad. 
El reducir el peso del acero utilizado se traduce en estructuras muy esbeltas (almas delgada 


con riesgo de flambeo, columnas con riesgo de pandeo) por lo que se debe utilizar diafragmas y nostra 
para evitar que se tuerzan las piezas. 


Los tableros metálicos aparentan costos muy elevados con relación a ciertas soluciones en 
hormigón por lo que para la comparación se deberá tomar en cuenta: 
a) Problemas en demoras. 
b) Costos de mano de obra en procedimientos corrientes. 
c) Posibilidades de extensión y reparación. 
9) Еп grandes luces, el acero es competitivo, 
e) Reduce las tundaciones. 


f) Permite la prefabricación de grandes elementos 


-209- 


Descargado por edgar aguilar (edgaraguilarone.eaQ0gmail.com) 


Encuentra más documentos en www.udocz.com 


DURMIENTES 
/ 


CONTRAVIENTO 


Figura 193.- Puente ferroviario con vigas laminadas. 


Por razones de estabilidad transversal o porque la altura de construcción es menor, se 
dispone de una vía intermedia o inferior, es decir que el tablero está conformado por travesaños 
apoy”rlos a media altura de las vigas principales, longuerinas apoyadas en los travesaños y recién los 
durmientes apoyados en las longuerinas como se detalla en la figura 194 y que también lleva crucetas 
de San Andrés en la parte inferior de los travesaños. 


E: GALIBO MINIMO A RESPETAR 
| Z DÉ ACUERDO A NORMA 


PRINCIPALES 


Qe 
TRAVESAÑO 


Figura 194.- Puente ferroviario con vigas compuestas. 


Elementos constitutivos de los puentes metálicos ferroviarios .- Normalmente el tablero 
está constituido por los durmientes y los rieles que van soportados, ya sea por: Vigas rectas, arcos o 
cables. Estos dos últimos producen reacciones de apoyo con una componente horizontal que debe ser 
resistida por las fundaciones o en el caso de los obenques metálicos por el tablero. 


Cada tipo de soporte está formado a su vez por una serie de elementos diversos según se 
describe a continuación: 


Vigas de alma llena.- Hasta los 20 m., estos puentes son considerados como de pequeña 
luz y se los soluciona con vigas de alma llena. En algunos casos, como ser cuando se dispone de altura 
suficiente, los durmientes pueden ir directamente apoyados sobre estas vigas que deberán estar 
perfectamente arriostradas entre sí por medio de contravientos mas conocidos como crucetas de San 
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Andrés. 


Dimensiones aconsejables para las vigas principales - Como espesores corrientes para 
el alma, se tienen 8, 10, 12 0 14 mm. y alturas de viga hasta de 2 m 


Para puentes con luces menores alos 10 m. se recomienda tomar a medio tramo una altura 
comprendida entre 1/7 y L/9 y para luces mayores alos 10 т. entre L/9 y L/11, siendo L la luz del tramo. 


La altura más económica para estas vigas está dada por: 


> / 178000 * м 
h а | — (cms) 


Vas = 74." а) у 


у 


Donde: 
М =Momento flexor máximo en Kn-m. 


e =Espesor del alma en cms. 


н, =Fatiga admisible del acero en MPa. E 
о 
El alma de estas vigas va unida a las platabandas que conforman los cabezales рог medic = = 9° 
angulares cuyo espesor puede ser definido con la siguiente expresión: £ S 
о - 
5 s e ра o о 
Ф 
а = (cms) g 5 
4 e E 
S 
Donde: = E 
Е = 
е = Еѕреѕог де! аіта еп ст. Ы 5 
о 
а = Espesor de las alas de los angulares en cms. 2 5 
Como longitudes corrientes para las alas de estos angulares se usan 7.5 a 15 cn = Е 
о ы 
Cada cabezal está conformado рог dos o tres platabandas con espesores iguales: © $ 5s 
angulares, debiendo sobresalir 2 a 4 cms. sobre ellos. © 4 
Ф 
Una vez predimensionada Іа viga compuesta, se deberán descontar los huecos pe 5 Б аг 
sus propiedades geométricas con lo que se controlan las fatigas tanto en flexión como en со з, z le 
de modo que no sobrepasen las tensiones admisibles. = 9 
р о 
Por otra parte, las vigas compuestas deben llevar atiesadores de alma сото los: © с а 
195 para evitar el ilambeo local del alma. 2 


Figura 195.- Atiesadores o rigidizadores de alma. 
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Tratándose de vigas contínuas conviene que su altura sea variable. Si h representa la altura 
de las vigas, L la luz central y L' la luz lateral, se recomienda para el caso de tres tramos simétricos: 


0.45 * L<LU<06*L 


Sobre las pilas: 
L 
h = — 
29 
al centro: 
L L 
< h < 
50 40 
sobre estribos: 
L L 
< h < 
60 50 


Esta distribución de altura y luces по es siempre posible, así los problemas de gálibo pueden 
conducir a distribución de luces muy desiguales. 


En el caso de un tramo de borde muy corto se corren riesgos de levantamiento sobre el estribo 
y la baja solicitación en flexión conduce a una mala distribución del material. En tramos continuos es 
aconsejable prever un apoyo fijo sobre una de las pilas. 


Vigas formadas por reticulares.- Para puentes simples con luces mayores a los 20 т. de 
longitud, el peso propio de las vigas de alma llena resulta excesivo y ello se corrige empleando 
reticulares que permiten salvar luces de vano de viga contínua hasta de 300 m. de longitud. 


Como elementos constitutivos de los reticulares se distinguen: El cordón superior, el cordón 
inferior, los montantes y las diagonales (ver figura 196). 


CORDON SUPERIOR DIAGONALES 


CORDON INFERIOR 


MONTANTES 
Figura 196.- Elementos constitutivos de los reticulares. 


Los cordones pueden ser paralelos cuando se trata de cubrir luces menores a los 70 т. y 
poligonales para luces mayores. Entre los reticulares con los cordones paralelos se tiene la viga Pratt 
cuyos montantes trabajan en compresión y sus diagonales en tracción, con sus paños espaciados 
equidistántemente y en número par o impar (ver figura 197). 


El cordón superior de estas vigas isostáticas trabaja en compresión y el inferior en tracción. 


Las barras verticales que encierran a los paneles centrales con diagonales cruzadas solo 
soportan las cargas aplicadas en sus nudos. 
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Las vigas Pratt conocidas también como Monier llevan sus diagonales inclinadas alrededor de 
52” que da el orden de mayor eficiencia en este caso. 


Cuando las diagonales de la viga Pratt van inclinadas en sentido contrario se denominan vigas 
Howe (ver figura 198) y se caracterizan porque los esfuerzos en los miembros que constituyen el alma 
de la viga trabajan en sentido inverso, es decir las diagonales en compresión y los montantes en 
tracción por lo que éste tipo es mas empleado en reticulares de madera. 


devido moro dd Е ES 


SILT 
a С. | 


(а) N° IMPAR ОЕ PAÑOS (с) нм? IMPAR DE PAÑOS 


pe е ЭЗМЕ e O ЖЕ Ы 


ARRUA ASAS 


(b) н? PAR DE PAÑOS (d) м? PAR DE PAÑOS 


Figura 197.- Diversos tipos de vigas Pratt. 


TABLERO INFERIOR 


ATEN 


1 ESTATUS Y 4 f 
TABLERO SUPERIOR 


ў NIN U Ad Y IS 
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Figura 198.- Vigas tipo Howe. 


Para compensar el efecto de la carga móvil se colocan contradiagonales en los paños 
centrales, 


Entre las vigas de cordones paralelos se tienen también las vigas Warren, compuestas por una 
serie de diagonales sin montantes formando una triangulación simple como se muestra en las figuras 
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196, con inclinaciones de diagonales recomendables de 45°, 


Bajo la acción de cargas unifórmemente distribuidas las diagonales trabajan alternativamente 
en tracción y en compresión Estas vigas se emplean para salvar pequeñas luces, pero si se dividen 
los paños del cordón cargado, con piezas verticales intermedias es posible salvar grandes vanos. 


La asociación superpuesta de dos vigas Pratt recibe la denominación de vigas Linville o Wiple 
(ver figura 200) 


Otro tipo de viga es la Warren doble o isométrica (ver figura 201) 


BLEROS SUPERIORES 
4 4 1 1 4 4 
KAZARN 


Figura 199.- Diversos tipos de vigas Warren. 


TABLERO INFERIOR 
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Figura 200.- Vigas Linville 
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Figura 201.- Viga Warren doble 


Para todos los casos de vigas citadas anteriormente la altura recomendable está comprendida 
entre 1/7 y L/8, siendo L la luz del tramo y llegándose hasta 1/10 en tramos muy largos. 


El enrejado fundamental excluyendo las barras auxiliares debe estar formado exclusivamente 
por triángulos a fin de que su estabilidad interior quede perfectamente garantizada, Como ejemplo se 
tienen las vigas Baltimore de la figura 202, que pueden ser de tablero superior o inferior. Si el tablero 
es superior, todas las piezas verticales trabajan en compresión y las diagonales en tracción. 


El enrejado fundamental de las vigas Baltimore está constituido por vigas Pratt, en | 
introduce una subdivisión de sus paños. 


TABLERO INFERIOR 
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Figura 202.- Vigas Baltimore 


Como vigas con el cordón superior poligonal se tienen también las Pratt curvas (vor ligura 8) 
que son mas económicas que sus similares rectas cuando se superan los 50 m. de luz 


Figura 203.- Viga Pratt curva. 
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Otro caso es el de la viga Petit que se muestra en la figura 204 que en realidad es una viga 
Baltimore curva y que al igual que en el caso anterior sirve para salvar luces grandes. 


Figura 204.- Viaa Petit. 


Figura 205.- Esquemas de cordones sencillos. 


| Cuando las luces sobrepasan los 50 т. se debe emplear las secciones dobles o del tipo cajón 
(ver figuras 206) y que tienen la ventaja de facilitar su unión con los montantes y diagonales que se 
alojan y ensamblan dentro de las dos almas. 


Perfil laminado 


ПНТ 


1961: 


j 
25 
Б | 


Figura 206.- Esquemas de cordones dobles y de tipo cajón. 
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Detalles constructivos de los reticulares.- Estos detalles deben ser proyectados de manera 
que sea posible inspeccionar, limpiar y pintar la estructura así como también la posibilidad de un 
refuerzo posterior, por otra parte se deben tomar precauciones para evitar que el agua de lluvia se 
acumule en algunos sitios de la estructura. 


Es conveniente que las barras traccionadas tengan una buena rigidez porque ello facilita el 
montaje del puente y evita oscilaciones excesivas. 


Secciones de los cordones.- Se emplean cordones con una o dos almas y así si el cordón 
no requiere de más de 500 cm? de sección transversal, es suficiente emplear una sola alma y lo propio 
si la luz del puente es inferior a 50 m. (ver figuras 205). 


Para el prediseño de las secciones de estos cordones se recomienda adoptar una altura 
basada en la siguiente expresión: 


h = L - 0.0025 * L? (cms) 
Una vez definida la altura se calcula la separación entre sus ejes mediante la expresión: 
b=h-0.1*L (cms) 
Donde: 
h = Altura del cordón en cms. 
b = Separación entre ejes de almas en cms. 
L = Luz del tramo en metros, 


Los cordones comprimidos deben ser rigurosamente verificados al pandeo debiénd 
además reforzar sus almas con tabiques transversales en los tercios de su longitud y arriostra 
adecuadamente las partes libres que no llevan platabandas. 


Secciones de los montantes y diagonales. - En general los montantes trabajan en compre 
por lo que se deberán verificar al pandeo, siendo por ello la sección mas empleada la T con o 
platabandas y con el alma que puede ser reemplazada por reticulares menores. 


Se debe hacer una análisis económico para ver si los montantes formados рог гейсціг 
pueden ser reemplazados por perfiles laminados en los que entra mayor cantidad de material per 
contrario se economiza en mano de obra. 


É مط‎ 
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Figura 207.- Esquemas de montantes formados por reticulares 
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Si las diagonales trabajan en compresión se deberán tomar las mismas precauciones que para 
los montantes comprimidos, teniendo presente el pandeo, en cambio cuando las piezas trabajan en 
tracción es posible utilizar simples planchas, pero como norma de buena construcción es conveniente 
que todas las piezas de los puentes tengan una cierta rigidez, así cuando los cordones están formados 
por perfiles T, se recomienda emplear como diagonales las secciones que se muestran en la figura 


111 
tE 


Figura 208.- Esquemas de perfiles para las diagonales. 


Tratándose de cordones formados por secciones cajón, se pueden emplear los perfiles 
anteriormente especificados, pero son mas convenientes los que se muestran en la figura 208b porque 
no requieren de travas transversales. 


Reticulares contínuos.- Son estructuras hiperestáticas que descansan sobre tres o más 
“apoyos, para su cálculo se debe recurrir a programas computarizados de reticulares haciendo incidir 
la carga muerta y pasear la carga viva o mejor aún aplicando lineas de influencia para reticulares con 
lo que se obtiene con gran precisión la envolvente de solicitación en cada una de las barras que 
constituyen el reticular y luego se definen las secciones con las que es aconsejable ajustar las 
envolventes y con ellas establecer las dimensiones definitivas de las barras. En lo posible se debe 
procurar que el peso muerto del tramo produzca momentos mayores que los máximos de signo 
contrario que pueda provocar la carga viva ubicada en los tramos contiguos, porque este momento 
tiende a levantar la viga, de modo que si esta condición no se cumple será necesario proyectar anclajes 
para impedir que los extremos de la viga contínua se levanten. De no preverse estos anclajes, debido 
al paso de la carga viva se presenta un golpeteo sobre los apoyos lo que termina destruyendo la masa 
que recibe o aloja alos aparatos de apoyo, Es deseable que estos tramos sean simétricos y en número 
impar por lo que también es aconsejable el caso de tres vanos. 


Como desventaja de las vigas contínuas se tiene el inconveniente de la probable desnivelación 
de apoyos ya que el descenso de uno de ellos puede dar origen a solicitaciones mayores a las previstas 
en el cálculo. 


Montaje.- En materia de puentes metálicos, el montaje ha tomado una gran importancia 
porque se trata de: 
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a) Ubicar los elementos que han sido armados en el piso у que pueden ser muy grandes y pesados 
(del orden de los 20 Mn). 


b) Reducir las demoras y asi garantizar una rápida ejecución. 


Los accidentes durante el montaje de puentes metálicos han sido numerosos por lo que se 
recomienda mucha precaución. 


Se distinguen cuatro tipos de montaje: 
1) El lanzamiento 
2) Los volados sucesivos. 
3) La colocación соп caballetes o castillos. 
4) El levantamiento con grúas. 


Cabe destacar que para el lanzamiento de vigas pretensadas también se utilizan reticulares 
metálicos. 


Estructuras con losa ortotrópica.- Las losas ortotrópicas en materia de construcci*- 
metálica son planchas delgadas del orden de 1 a 1.2 cms. adecuadamente rigidizadas en una о ‹ 
direcciones. 


En puentes la losa sirve de miembro superior a las vigas tanto principales como secundari 
permitiendo una reducción muy importante de carga muerta por metro cuadrado, alcanzando 
algunos casos a un 50 %, 


Los estudios teóricos hacen ver que se podría emplear planchas de 0.6 cms. pero pol 
necesidad de conseguir superficies relativamente planas se debe evitar espesores inferiores a 1 с 
porque resulta que son los numerosos puntos de soldadura los que inducen a su mayor deformaci 
La tolerancia admisible es de una deformación inferior o igual al espesor de la plancha controlada ‹ 
una regla de 3 m. de largo. 


Viavelas <“ 


С | na эл Arner poles 


Figura 209.- Detalles de una losa ortotrópica 
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Al ser muy flexible el tablero, el revestimiento o capa de rodadura debe ser plástico y con 
envejecimiento lento. 


Se tienen diferentes tipos de revestimiento entre los que se destacan: 


Revestimiento ultra delgado.- Esta solución es muy interesante para puentes levadizos y 
puentes metálicos desmontables, siendo su aplicación en obra muy difícil. Consiste en nivelar con 
arena fina especialmente los trazos de calamina y protegerla con una o dos capas de epoxido 
alcanzando un espesor total de 0.5 cms. а 0.6 cms. La superficie de acabado es salpicada por 
granulados de corindón que tienen propiedades antideslizantes. 
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Revestimiento delgado.- Con un espesor del orden de 1 a 2 cms. está constituido por un 
mortero de resina y placas coladas, Siendo necesario prever una capa intermedia para el cizalle y 
efectos de fisuración que es lo mas frecuente en este tipo de revestimiento. 


Revestimiento espeso.- En la actualidad existen numerosos procedimientos patentados con 
espesores de 6 a 8 cms. necesitando estudios particulares de los fenómenos de fluencia. En su 
mayoría estos revestimientos se componen de: 


a) Una capa de sujeción colocada en sitio sobre la plancha préviamente enarenada, 
b) Una capa de impermeabilizante cuidadosamente estudiada. 
с) Una o dos capas de desgaste en hormigón bituminoso. 
Puentes con cables. - Los cables pueden ser empleados bajo tres formas diferentes: 
1) Cables portantes de los cuales cuelga la estructura caso de puentes colgantes. 


2) Cables obenque que juegan un rol de tirantes anclados en el tablero que puede ser 
metálico o pretensado. 


3) Cables integrados а la estructura desempeñando el rol de elementos de pretensado, 


Caso 1.- Si la carga está unifórmemente distribuida en la viga de rigidez y transmitiendo su carga por 
medio de péndolas muy próximas, se tiene de acuerdo con la figura 210. 


Teman «р ul 


Para una relación: 


Donde: 
p = Carga distribuida a lo largo del cable. 
L = Luz que cubre el cable. 
f = Flecha del cable. 


Figura 210.- Viga de rigidez vinculada al cable portante. 


La anterior expresión que es muy simple, corresponde a un cable parabólico. 
Algunas consideraciones muestran que: 


- Un cable suspendido tiene una figura de equilibrio dependiente de las cargas unifórmemente 
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distribuidas bastante fácil de determinar. 


- El paso de las cargas variables conduce a un estudio laborioso mostrando que los esfuerzos 
de tracción no son linealmente dependientes de las cargas y que sí dependen de la forma inicial del 
cable. 


Caso 2.- Los cables obenque están tendidos entre dos puntos de anclaje, sin ejercer estuerzo 
el cable toma una figura de equilibrio que puede asemejarse a una parábola y de acuerdo con la figura 
211, se tiene: 


Ф" 
НУ یی م‎ 
GP ns f 
Fmax = H ы 
E E 
п = س‎ 8 
f 7 
5 
R2 h q L © 
У = + © 
L 2 5 
2 
Para calcular la deformada del cable se introduce un módulo equivalente Э 
Е 
Е 3 
E = 3 Б 
Е (q* LF 3 
آل‎ А A © 
д” r н? 12 © 
Ф 
En estas expresiones: 5 
А = Area del cable. 3 
u =  Fatigas en el cable. > 
U 
V = Componente vertical de F. 3 
Н = Componente horizontal de Р. 
q = Carga distribuida por peso del cable. 
L = Proyección horizontal de la longitud del cable. 
f = Flecha en el eje vertical (ver figura 211). 
h - Proyección vertical del cable. 
и = Longitud desarrollada del cable curvado, 
Е :3 Módulo equivalente. 
E = Módulo de elasticidad de la viga suspendida. 
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Se debe corregir la expresión anterior, introduciendo una fatiga m que va ligada a por el 


parámetro: 
Аы 
g z 
Й ааа 
Las fatigas de trabajo en estos cables son del orden de 600 MPa, es decir un 40 % de la tensión 


de rotura. 

Se puede por tanto asumir al obenque como una barra que introduce en la viga soportada una 
compresión F*cosf2, una reacción f * sení2 y eventualmente una cupla local F*cosí2'e, siendo e la 
excentricidad del anclaje con relación al eje del cajón o de la viga. 

Los efectos debidos al viento transversal al eje longitudinal del cable pueden ser analizados 
como sigue: 

te a A in al 
inicial 
۷ А 


Figura 211.- Cables obenque. 


Acción directa sobre el cable: 


Detrás del cable se desarrollan turbillones que tienen una frecuencia de escape М que puede 
ser determinada por el número de Strouhal: has 


(adimensional) 


D = Diámetro del cable. 
V = Velocidad del viento. 
Para elementos de revolución como los cables; S = 0.2, se tiene: 


-222- 


0.2 


Siendo w laresonancia, se observa que cuanto mayores el arrastre Т en el cable menores son 
los riesgos por resonancia ya que: 


1 


N = 
- 
Estudios recientes han mostrado que el peligro de resonancia existe realmente para una cupla 
de cables distantes a que es la distancia entre centros de turbillones. 


Caso 3.- Un análisis detallado se tiene en el capítulo de pretensado, cuyas aplicaciones 
pueden hacerse extensivas a vigas metálicas pretensadas. 


Puentes obenque.- El empleo de obenques para reducir esfuerzos en una viga es una id-=_ 
muy antigua y puede ser asimilado a: 


a) Un soporte elástico cuya rigidez depende de la componente vertical en el obenque. 
b) De una compresión en la viga, resultante de la componente horizontal de un obenque. 


Figura 212.- Obenque y sus componentes. 
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La elasticidad en el apoyo depende de la tensión inicial еп el cable. Por tanto, es posi... 
reglando la tensión bajo carga permanente, modificar la curva envolvente de los esfuerzos (momentos 
flexores y fuerzas normales) en la viga. 


Existe una gama muy importante de realizaciones de este tipo, pudiéndose distinguir las 
siguientes: 


a) Los tableros que llevan un tramo muy corto a un lado del pilón requieren de un macizo de anclaje. 


b) Puentes condos o tres tramos en que los obenque van anclados al tablero, distinguiendose dos 
tipos: 

b') ` Los pilones son axiales con los obenques anclados en el eje del tablero del puente. 

Б")  Laformadelos pilones es en Ho enA y los cables van anclados alas vigas o elementos de borde. 
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Diversos estudios muestran que el peso de los cables es mínimo si se respecta la siguiente 
relación: 


h 


0.16 < < 0.22 


L 


La disposición de los cables en abanico es conveniente porque puede reducir costos hasta en 
un 15 %. 


El peso del tablero correspondiente al ancho útil de calzada es del orden de 4.1 Kn/m? para 
luces de alrededor de 300 m. Los puentes obenque son de alto grado de hiperestáticidad tanto mas 
cuanto mayor es el número de vanos y de cables. 


Los anclajes de los cables deben distribuirse en una placa que recibe solo monotorones y 
alcanza fuerzas máximas totales de 1.5 a 2 Mn (Meganewtons). 


El procedimiento de montaje por volados sucesivos requiere de dovelas compatibles con la 
capacidad para el izado de las mismas que es del orden de 0.8 a 1 Mn, resultando longitudes unitarias 
de 15 a 16 m. no debiendo sobrepasar el trozo central el 30 % de los trozos elementales, para así lograr 
una buena distribución de esfuerzos. 


Para afinar el estudio del conjunto pilón, tablero, cables, se puede utilizar lineas de 
influencia, las que muestran que la carga por tramos enteros da en general los esfuerzos máximos. 
Con programas de computación es posible hacer una determinación rápida y precisa de esfuerzos en 
los nudos, teniendo cuidado de definir dimensiones, deformaciones etċ., y luego volver con una o dos 
iteraciones mas. 


En lo que a viento se refiere, son válidas las consideraciones que se toman para los puentes 
colgantes. 


Puentes colgantes.- Estos puentes están constituidos por un tablero que va suspendido por 
medio de péndolas, las que transmiten la carga a un cable que pasa so br. pilones para luego ser 
fuertemente anclados en macizos. 


MACIZOS DE 
ANCLAJE 


Figura 213.- Puente colgante flexible. 
El montaje de los cables se hace mediante una especie de andariveles con cables auxiliares. 


La relación de ћесћа a luz en el tramo central es del orden de 1/9 debiendo tener continuidad 
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el cable desde un anclaje hasta el otro, En correspondencia con los pilones debido al cambio de 
dirección debe tener una curvatura que garantice que los hilos no se fracturarán y la transmisión sea 
adecuada para la componente de compresión sobre el pilón. 


Al nivel de los extremos de los tramos de borde que pueden o no ser colgados los cables son 
anclados en macizos. 


Es tradicional que los tableros estén constituidos por vigas trianguladas por debajo de la 
calzada y con alturas del orden de L/100 y contraventeados en la cara inferior, solución que conduce 
a un consumo de acero del orden de 6 a 7.5 Kn/m2 y por otra parte los cables con un peso del orden 
de 2.5 a 3 Kn/m”.Los puentes colgantes pueden ser rígidos o flexibles. En los primeros el tablero va 
colgado simplemente de las péndolas y ellas de los cables. En los segundos el tablero descansa sobre 
vigas de rigidez que van suspendidas de las péndolas. 


Las estructuras flexibles se emplean solo para salvar pequeños vanos y soportar cargas 
ligeras como son las pasarelas. Los puentes colgantes se caracterizan por ser livianos, y con la mayor 
parte de sus elementos trabajando а la tracción, excepción hecha de los pilones. 


Se tiene la ventaja de que el tablero puede ser colocado al nivel necesario con solo ajustar las 
péndolas. 


Los esfuerzos en el cable junto a los pilones están dados por: 
E IA r. | 16” A 


Т, = — ڪڪ‎ 
O L? 


Donde 


L = Longitud del vano central 

| = Flecha del cable. 

q = Carga viva unitórmemente distribuida en todo el vano. 

g = Сагда muerta por peso propio del cable, péndolas y tablero. 


El pilón soporta las reacciones transmitidas por los cables y si se designa por H a 
componente horizontal de estas cargas, se tiene que los esfuerzos sobre el pilón están dados po 


T=H*(98+98) = Т, * (seonB+senB) 


© 
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Tratándose de grandes luces, los puentes colgantes deben ser rígidos, es decir que el cable 
debe mantener siempre su forma parabólica original, para lo que deberá ser lo suficientemente 
rígidizado para así poder resistir a los esfuerzos que tienden a deformarlo (Ver figura 214). 


Figura 214.- Puentes colgantes rígidos con el refuerzo en el cable. 


En la figura 214a el cable está reforzado por un arco metálico invertido, resultando una 
estructura dificil de ejecutar y de саіс.„аг 


El puente colgante que se muestra en la figura 214b, está reforzado en su tramo central por 
un arco invertido biarticulado.En la figura 214c, el cable está reforzado por un arco triarticulado 
resultando una alternativa interesante porque los esfuerzos en sus miembros son estáticamente 
determinados. 


Estos puentes rígidos pueden también ser construidos con vigas horizontales de rigidez y 
vienen a ser el tipo de estructura mas comunmente empleado en puentes colgantes. 


Para las hipótesis de cálculo en estos puentes se hacen las siguientes aclaraciones 
simplificadoras, 


a) La curva inicial del cable es parabólica. 


b) La carga muerta se supone enteramente soportada por el cable, es decir sin transmitir esfuerzos 
a las vigas de rigidez. 


с) Los únicos esfuerzos soportados por la viga de rigidez son los debidos a las variaciones de 
temperatura y a la carga viva. Esto se consigue con un adecuado proceso de montaje. 


Estas estructuras pueden ser calculadas siguiendo una teoría aproximada si el puente es 
pequeño y siguiendo la teoría exacta en el caso de puentes mayores. 
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Figura 215.- Puente colgante con viga de rigidez horizontal. 


Para la teoría aproximada se desprecian las deformaciones debidas a los esfuerzos en la 
diferentes partes de la estructura, considerándose para ello que las deformaciones en las vigas 50 
muy pequeñas en comparación con las dimensiones de la estructura porque la viga es de gran rigidez 


En las estructuras con vanos muy grandes, cuyas vigas no tienen la suficiente rigidez, la 
efectos de deformación de la viga y demás piezas no pueden ser despreciados, de modo que en est 
caso se hace necesario seguir con la teoría exacta con todas sus deformaciones, 


Como ejemplo esquemático de puentes con viga de rigidez horizontal se tiene la figura 218 

Con puentes colgantes se han conseguido las mayores luces de vano que en el moment 
llegan a 1500 m. y muy pronto se cubrirá una luz central de 2000 m. 

Su aplicación resulta conveniente a partir de los 300 m. de luz central a salvar. 

Los problemas que presentan estos puentes son: 

La dificultad de lograr que los cables adquieran la forma de diseño, la influencia de los cambio 
de temperatura y un control permanente de anclajes, uniones y el mismo cable. 

En lo que a la parte metálica se refiere, se obtiene una gran economía, sin embargo mucha 
veces el costo de los pilones y los macizos de anclaje encarecen enormemente la obra. 


Los tramos que constituyen generalmente los puentes colgantes son tres, con una relación d 
luces de los tramos laterales al central comprendidas entre 1/3 y 1/2. 


Para las vigas de rigidez se recomienda tomar alturas de 1/35 hasta 1/80, donde L es la luz 
del vano principal. 


La primera de estas relaciones se la utiliza en puentes ferroviarios porque necesitan mayor 
rigidez, en cambio la segunda se aplica en puentes pequeños y camineros. 
Para la flecha del cable se recomienda tomar 1/10. 


En el tratado de resistencia de materiales de J, Courbon, se detalla ampliamente en capítulos 
destinados al efecto, puentes colgantes con vigas de rigidez, puentes colgantes especiales y puentes 
obenque. 
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CAPITULO DECIMO 
Secciones Nominales para un conjunto de 1 a 10 Barras ELEVACIONES DE PILAS Y ESTRIBOS 
Sección Nominal en cm? 


5 ڪڪ س‎ APARATOS DE APOYO 

T = T Introducción.- Tanto pilas como estribos, si reciben a la superestructura por medio de 
0.69 | 0. : aparatos de apoyo pasan a formar lo que se llama infraestructura de los puentes, es decir la parte 
1.41 . . ; | inferior que transmite las cargas a las fundaciones y por medio de ellas al terreno. 


2,51 р 
3.93 An | $ р La infraestructura está compuesta de tres elementos que son: La elevación y el coronamiento 


5.65 . ; | З que son analizados en el presente capítulo у la fundación que requiere un estudio particular y que se 
10.05 | | ) i lo detalla en el capitulo siguiente. 


15.71 " ' ей 4 ; Elevaciones de pilas.- Las pilas son las partes de la infraestructura que van ubicadas en 


си | correspondencia con los apoyos interiores. 


Las elevaciones son cuerpos vistos y de construcción relativamente simple, siendo los 
materiales mas aconsejables para su ejecución: El hormigón armado, la mampostería de piedra y el 
hormigón ciclópeo cuando la fundación es directa y el puente relativamente corto, en cambio en 
puentes mayores, además de estos materiales es aconsejable recurrir a otros materiales y técnicas 
como el acero y el pretensado. 


En crecidas extraordinarias de agua, іаѕ pilas deben sobresalir al calado máximo por lo menos 
1 т. y mucho más si se conoce que el río trae palizada. Todo ello debe coordinarse con el trazado 
general de la carretera o vía férrea especialmente en lo que a su rasante se refiere. 


Si las pilas no han de sobrepasar los 5 m., pueden ser construidas enteramente llenas a 
manera de muros porque dan mayor estabilidad al puente y lo que es más impiden la acumulación de 
ramas o basuras, reduciendo de esta manera la socavación y el empuje de la corriente. Como se puede 
ver en la figura 216, estas presentan buen aspecto estético. 


_ , PEDESTALES PARA LOS 
| APARATOS DE APOYO 


___—ELEVACION DE 
LA PILA 
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Peso Unitario de las Barras 


Diámetro (mm) Kilopondios/metro Diámetro (mm) Kilopondios/metro FUNDACION 


42 0.11 160 1.58 

6.0 0.22 200 247 

80 0.39 25.0 3.85 | 
100 0.62 30.0 5.55 


120 | 0.89 Figura 216.- Pila llena o maciza. 


Si es necesario economizar material o cuando las pilas son más altas pueden ser alivianadas 
reduciendo su sección como se muestra en la figura 217. 
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Sección А-А 


Figura 217.- Pila alivianada. 


Si la altura de las pilas es aún mayor resulta conveniente emplear columnas complementadas 
con travesaños constituyéndose asi en pórticos (ver figura 218) por lo que deberán ser tratadas como 
tales. Presentando este sistema el inconveniente de que entre sus columnas pueden trabarse ramas 
y acumularse basura, por ello es que sus huecos, especialmente los inferiores deben llevar tabiques 
de hormigón armado o mampostería hasta una altura por encima del nivel de aguas máximas. 
Naturalmente que esto no es necesario si no hay un río como es el caso de los pasos a desnivel. 


De lo anteriormente expuesto se deduce que cuanto mas bajas son las pilas mayor es su 
rigidez, рог lo que es aconsejable prever en su cabezal о coronamiento aparatos de apoyo que 
permitan la libre dilatación de la superestructura, especialmente si la luz del tramo es mayor a los 10 
m. 


En las pilas de hormigón armado б metálicas se toma en cuenta la elasticidad de los materiales. 


Figura 218.- Pilas aporticadas. 


En puentes pretensados construidos por la técnica de volados sucesivos la dovela de arranque 
puede ir anclada en forma temporal o definitiva a la pila lo que hace que esta sea diseñada para la etapa 
de construcción con capacidad suficiente para absorber la flexión que pudiese presentarse. Luego la 
superestructura se transforma en una viga contínua con aparatos de apoyo sobre pilas y estribos en 
Unos casos y monolítica con la infraestructura en otros. Ello exige que durante la construcción, la 
superestructura vaya empotrada temporalmente en sus apoyos sobre pilas para que los volados sean 
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estables, para lo que se emplean apoyos, уа sean desdoblados o en su lugar según se detalla on ol 
capítulo de pretensado con puntales provisionales y en algunos casos con la ayuda de un protensado 
temporal en el sentido vertical. 


Para evitar empotramiento temporal existen soluciones como ser doble fila de aparatos de 
apoyo sobre cada cabezal de pila, lo que también se consigue desdoblando en diapasón la parto 


superior de las pilas (ver figura 219). 


Apoyo doble Diapasón Empotramiento 


Есе 


Apoyo simple 
Figura 219.- Vinculaciones de la superestructura con las pilas. 


El empotramiento definitivo de la superestructura con la pila solo debe ser ejecutado cuan: 
las pilas tienen una altura superior a los 20 m. y son lo suficientemente flexibles como para acompañ 
a las deformaciones lineales de la superestructura. 


En conclusión, estas pilas deben asegurar la estabilidad de la superestructura durante 
construcción por la tendencia a vuelco provocada por la asimetría en el hormigonado de las dovelz 
etc. 
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Figura 220.- Secciones de columnas para puentes en volados sucesivos. 


La sección transversal de las pilas puede ser maciza, pero una sección hueca o tubular es más 
eficaz y económica, pudiendo inclusive ser sustituida por la sección H, pero teniendo en este caso, 
cuidado de verificar la torsión porque de lo contrario las ménsulas de la superestructura pueden 
desplazarse por giro sobre la columna (efecto del viento u otros). 


Estabilidad de la columna еп fase de construcción.- Рог muy simétricos que sean los 
volados durante la construcción, su estabilidad debe ser verificada con el esquema de cargas que se 
muestra en la figura 221. 
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022 кА: |: | 
И. { * 
Figura 221.- Cargas desequilibrantes para la verificación de la estabilidad 
tanto de los volados como de la pila en su integridad, 


La carga P representa el peso propio de cada ménsula, 0.5 Kn/m? la sobrecarga de trabajo, 
50 Kn (puede ser más) el peso del equipo de encofrado y tesado y -0.22 Kn/m?* la succión provocada 
por el viento, 


Pilas inclinadas. - Constituyen los denominados puentes con bielas oblicuas y que corresponden 
a los puentes aporticados y se aplican en casos particulares, ya sea por los gálibos a respetar o por 
la configuración de la quebrada a salvar o finalmente por estética. Su costo es más elevado y requiere 
de un buen terreno de fundación con capacidad de absorber empujes horizontales generados por la 
inclinación de las pilas (ver figura 83 en la página 104). 


La construcción de estas pilas puede ser siguiendo su inclinación para lo que se debe prever 
un riguroso sistema de puntales hasta la conclusión de la obra, la otra forma es previendo una 
articulación en su unión con la fundación y construirla verticalmente para luego de endurecida hacerla 
rotar con la ayuda de tensores hasta su posición definitiva. 


Pilones.- Son pilas de hormigón armado fuertemente solicitadas en compresión por la 
componente vertical de la tensión en los obenques o de los cables de los puentes colgantes pudiendo 
en consecuencia presentar riesgos importantes de inestabilidad de torma. 


Su esquema longitudinal puede ser del tipo flexible y con un solo elemento vertical o del tipo 
rígido con el pilón en forma de A. 


Su esquema transversal está íntimamente ligado a la naturaleza de la suspensión axial o 
lateral pudiendo además ser con uno o dos postes verticales, pórtico en \/ o en Y invertida o cuadro 
con dos columnas gemelas. 


Los pilones se flexan en las dos direcciones, longitudinal y transversal. 
Los esfuerzos de flexión longitudinal se deben a las cargas y sobrecargas de explotación. 


La flexión transversal proviene esencialmente del efecto del viento cuyas presiones son en 
general fuertes debido a lo elevado de los mástiles sobre el nivel del suelo. 


Enestos puentes, los esfuerzos ejercidos por el viento sobre los obenques no son despreciables, 
trabajan en función del número de Reynolds y en consecuencia de la velocidad de la ráfaga. 


En la verificación en estado limite Último se tiene que tener presente que tanto el hormigón 
como el acero se hallan fuertemente solicitados en compresión y las fatigas de tracción se hacen 
demasiado débiles incluso bajo la acción del viento límite. Por lo que es deseable utilizar para la 
construcción del pilón un hormigón altamente compacto y vaciados con encofrados de ninguna manera 
deslizantes. 


La armadura del pilón está constituida preferentemente por barras de gran diámetro y en acero 
duro cuya continuidad debe ser asegurada con mangos de acople y con interposición de un cemento 
o de una resina. 
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Debido a la esbeltez del mástil, la cuantía de armadura es del orden de 500 Кр/т? en su parto 
inferior y en el resto con un promedio de 300 Kp/m?. 


Tratándose de estructuras metálicas estos pilones pueden también ser en acero inclusive con 
secciones cajón que permiten alojar gradas o escaleras de inspección. 


Elevaciones de estribos.- Los elementos extremos encargados de transmitir la carga de la 
superestructura a las fundaciones, soportando a su vez el empuje de tierras de los terraplenes de 
acceso reciben la denominación de estribos. 


A diferencia de las pilas estos llevan prolongaciones o muros laterales denominados aleros, 
los que a manera de encausar las aguas contienen el talud del terraplén. 


Los aleros tienen ángulos diversos con relación al plano del muro principal, siendo frecuente 
la disposición а 45° cuando no hay esviaje porque en este último caso los aleros deberán adecuarse 
al ángulo de esviaje. 


Para alturas inferiores a los 5 m., los estribos pueden ser ejecutados en hormigón ciclópeo o 
mampostería de piedra en cuyo caso su cálculo y verificación de estabilidad se ejecuta por bandas de 
1 m. de ancho como si se tratase de muros de contención para todos los estados de carga incluida la 
etapa de construcción. En cambio para alturas mayores conviene emplear el hormigón armado q 
permite multiplicidad de soluciones desde simples pantallas hasta muros con contrafuertes y 
estabilidad se la controla incluyendo los aleros, es decir en todo su conjunto. 


Superestructura 


SS 


Figura 222.- Estribo muy alto que puede ser sustituido por una pila y un tramo adicional, 


Por lo anteriormente descrito, al diseñar puentes se debe tener en cuenta que el costo de 
estribos crece muy rápidamente con respecto a su altura por lo que se debe hacer comparacior 
económicas para ver si resulta mejor alcanzar las barrancas altas prolongando la superestructur 
reduciendo notablemente la altura de los estribos como se muestra en la figura 222. 
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Los muros que conforman los estribos deben llevar barbacanas espaciadas aproximadamente 
cada dos metros con pendientes hacia afuera de 1.5a2 %y por otra parte a tiempo de ejecutar el relleno 
se debe disponer entre la pantalla y el terraplén una capa del orden de 0.3 т. de espesor con material 
granular graduado tipo filtro. 


Las barbacanas pueden ser secciones rectangulares de 0.2x0.2 m? ó tubos con diámetros de 
0.1а0.15 m. o si por razones estéticas se desea evitar estas perforaciones se puede instalar en la cara 
interior y en su pante inferior tubos perforados para drenaje por debajo de la capa granular tipo filtro 
y colectar las aguas lateralmente. 


Coronamiento.- Cuando la superestructura transmite su carga a la infraestructura mediante 
aparatos de apoyo, en la parte superior tanto de pilas como de estribos se debe prever un coronamiento 
o remate de aproximadamente 1 т. de espesor en hormigón armado porque sobre él y en muchos 
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casos embebidos en él se tienen pedestales diseñados como zapatas para transferir presiones de los 
aparatos de apoyo a los pedestales y de ellos al hormigón armado del coronamiento y recién al material 
de la elevación de la infraestructura. 


Si la superestructura está formada por tramos isostáticos, el coronamiento de la pila deberá 
alojar dos filas de aparatos de apoyo, en cambio si la superestructura es contínua es suficiente una 
sola fila de aparatos de apoyo y si el puente es aporticado se suprimen los aparatos de apoyo y el 
coronamiento, al hacerse solidaria la superestructura con las pilas. En todos estos casos, las pilas 
soportan las reacciones verticales por peso muerto y sobrecarga en la superestructura en mayor 
proporción que los estribos, igualmente si los aparatos de apoyo son fijos o semifijos; la componente 
horizontal debida a los cambios de temperatura, frenado de los vehículos, acción del viento, retracción, 
etc., hki más localizada en correspondencia con la ubicación de los apoyos fijos, es decir sobre pilas 
o estribos. 


4 Aparatos de apoyo.- Sirven para transmitir a la infraestructura las reacciones verticales y 
horizontales producidas por las diferentes acciones y solicitaciones. Debiendo responder lo más 
fielmente posible a las condiciones de vinculación establecidas en las hipótesis de cálculo. 


En función de la magnitud de las luces de los vanos y de los materiales se emplean apoyos 
desde simples chapa sobre chapa metálica hasta complicados y sofisticados aparatos de apoyo. 


Pueden ser clasificados de la siguiente manera: 
a) Fijos, que permiten rotación pero no desplazamiento. 
b) Móviles, que permiten desplazamiento'y rotación. 


c) Mixtos, constituidos por placas de plomo o similares o mejor los apoyos de goma llamados de 
neopreno y los mas modernos denominados de neofión de gran aplicación en la actualidad por 
las múltiples ventajas que ofrecen en relación a otras soluciones. 


Los aparatos de apoyo pueden ser solucionados en formas diversas y ello es función de la 
longitud de los puentes o mas propiamente de la magnitud de las reacciones transmitidas así como 
del material de la parte de la superestr“ctura que transmite la carga a los aparatos de apoyo. Lo propio 
en cuanto a la definición de apoyo fijo o móvil que en el caso de tramos simplemente apoyados resulta 
sencilla su definición porque a un lado va el fijo y al otro extremo el móvil, sin embargo en 
correspondencia con la pila o el estribo habrá que analizarse la influencia de la componente horizontal 
que transmite el apoyo fijo, por ello en tramos simplemente apoyados conviene introducir apoyos 
mixtos que prorratean la componente hórizontal entre sus dos extremos. 


Descripción de algunos tipos de aparatos de apoyo.- Comenzando por lo más elemental 
para losas alcantarilla es suficiente materializar las articulaciones utilizando cartón asfáltico para 
separar la superestructura de su infraestructura, en cambio si la losa es de hormigón pretensado que 
permite mayores luces y en consecuencia transmite reacciones importantes el apoyo será una lámina 
de plomo de aproximadamente dos centímetros de espesor, 


En puentes cortos con vigas de hormigón armado también se utilizan placas de plomo de 
sección rectangular y que funcionan como apoyos mixtos, pudiendo a su vez ser utilizadas como 
apoyos fijos si son atravesadas con un pasador (ver figura 223) con lo que los apoyos del otro extremo 
que no llevan pasador se comportarán como apoyos móviles, Las resistencias a la compresión para 
el plomo blando están comprendidas entre 12.5 y 30 MPa, pudiendo llegar hasta 50 MPa para el plomo 
endurecido que contiene 5 a 10 % de antimonio. En la práctica no es posible aprovechar estas fatigas 
porque la tasa de trabajo de la albañilería de apoyo es muy baja, así por ejemplo para un buen hormigón 
armado solo se diseñará con 10 MPa. Por lo que en los coronamientos se debe prever pedestales en 
hormigón armado por debajo de estos aparatos de apoyo un tanto perdidos en el coronamiento y de 
manera que se produzca una adecuada transmisión de esfuerzos, El diseño de estos pedestales es 
similar al de las fundaciones aisladas en hormigón armado. 
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a 
Figura 223.- Placa con pasador para funcionar como apoyo fijo. 


Para las vigas metálicas los apoyos fijos pueden ser fabricados con una placa metálica a la 
que se sueldan otras dos pequeñas placas a manera de guias. De la placa principal salen pasadores 
constituidos por trozos de barras o mejor pernos que atraviesan a las vigas que llevan huecos ojivales 
y con elementos de andaje en su cara inferior (ver fiqura 224). 


Pasador fijo а la 
placa de apoyo 


Placas guia ص‎ 


Vanos menores a 15 m. no necesitan previsiones para la deformación por flexión de 
superestructura, pero sí deben estar firmemente anclados. Cuando los vanos son mayores a 15 m. 
debe emplear apoyos dotados de articulaciones, placas abombadas, apoyos elastoméricos o rótul 
que permitan la adecuada flexión de las vigas. 
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Aparatos de apoyo en acero moldeado.- Están conformados por balancines relativamen 
macizos de sección rectangular en planta y con una sección transversal como la que se muestra en 
la figura 225, quedando la superficie de contacto constituida por la generatriz de un cilindro de radio 
R. 


Figura 225.- Balancines. 


-235 


Encuentra más documentos en www.udocz.com 


El reglaje de estos balancines está garantizado por un dentellón longitudinal introducido en una 
guia. 


Al igual que en los casos anteriores las dimensiones en planta están limitadas por el hormigón 
del coronamiento que recibe una presión de contacto de: 


Donde: 
А =  Areaen planta de la placa en metros. 
N a Reacción en estado límite último sobre cada apoyo dada en Kn 


ч 


Luego se aplican las fórmulas establecidas por Hertz y así en conformidad con la figura 226, 
la presión máxima teórica se determina con la siguiente expresión: 


L = Longitud real de la generatriz en metros 
H = Empuje paralelo a las generatrices de la superficie cilindrica en Kn. 


e, = Distancia entre el punto de aplicación de H y la generatriz de contacto en 
metros. 


r yr, = Radios de curvatura de las dos superficies cilíndricas en metros. 
rife 


En muchos casos г, = ~ (Superficie plana) 


E 
а i 
Figura 226.- Acotado para la fórmula de Hertz 
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El ancho b de la superficie de contacto está dado por: 


= 


b = 0.00021 т poro cc = (m) 


| 1 1 


г = Radio (г, о r,) en metros de la superficie de contacto en cada caso. 
e = Espesor (e, o e,) de la pieza en el punto de contacto en metros. 


L = Longitud real de la generatriz de contacto igual a la longitud del 
disminuida en 2*b, salvo si sus bordes están biselados en una longituc 
lo menos b y con un ángulo menor a 45” respecto del eje. 


En vanos menores a 15 m. se puede aceptar el deslizamiento entre placas con superfici 
y sin previsión para la flexión. Los vanos mayores deben estar provistos de rodillos o placas esp 
para el deslizamiento. El apoyo deberá estar dotado de articulaciones, chapas abombadas o 
que permitan la adecuada flexión de las vigas. 


En estructuras de poca importancia puede un apoyo móvil estar constituido por dos 
deslizantes. Estas independientemente de su comprobación a fiexión, se dimensionarán de 1 
que se cumpla: 
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z 
N 


Carga máxima en estado de servicio en Mn 


> 
" 


Superficie teórica de contacto entre placas еп т?. 


Resistencia de cálculo del acero de las placas en MPa 


со 
и 


Cuando las superficies de contacto están debidamente lubricadas se puede tomar сото 
coeficiente de rozamiento por deslizamiento el valor: 


н = 0.20 
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Apoyos de rodillos.- Constituyen apoyos móviles con posibilidad de desplazamiento en una 
dirección. La importancia de la reacción y la altura disponible para el aparato dan lugar a distintas 
conformaciones. 


Apoyo con un solo rodillo.- Consta simplemente de un rodillo colocado entre dos placas 
como se puede ver en la figura 227. 


Figura 227.- Apoyo con un rodillo. 


Apoyos con dos rodillos.- Este caso requiere de una silleta de distribución tal como se 
muestra en la figura 228. 


Figura 228.- Apoyo con dos rodillos. 


Apoyo con cuatro rodillos.- Cuando la reacción es muy importante, sería necesario en el 
caso de apoyos de uno o dos rovillos, que fuesen de gran diámetro, para disminuir la presión de 
contacto, con lo que resultaría un aparato de mucha altura. Es posible disminuir esta altura 
multiplicando el número de rodillos, no siendo aconsejable el empleo de tres rodillos debido a que a 
pesar de la rigidez de la silleta de distribución el rodillo central recibe mucho mas carga que los 
extremos. Una mejor distribución se obtiene con cuatro rodillos y para evitar una excesiva longitud de 
apoyo, los cilindros se confeccionan de sección incompleta (ver figuras 229). 


Figura 229.- Aparatos de apoyo conformados por cuatro rodillos. 
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La distribución de presiones aunque mejor que en el caso de tres rodillos, es siempre desigual, 
sobrecargándose ligeramente los rodillos centrales. Cuando se quiere llegar a una distribución 
complétamente uniforme se usan dispositivos como los de la figura 229a. 


Aparatos de apoyo de neopreno.- Denominados también elastoméricos corresponden a una 
técnica moderna que en varios casos ha desplazado a los sistemas anteriores debido a las múltiples 
ventajas que ofrece, una de ellas el reducido espacio que ocupa 


Estos apoyos están constituidos por placas de goma dura intercaladas con planchas metálicas 
delgadas que dan como resultado apoyos que no son del todo móviles ni del todo fijos, en todo caso 
son mixtos, pudiendo ser transformados en apoyos fijos con un pasador metálico, lo cual no es 
aconsejable porque justamente este tipo de apoyo presenta la ventaja de funcionar como fijos con 
relación a las deformaciones horizontales y como móviles con respecto a las deformaciones restantes 
a que está sometida la estructura. 


Para su diseño se puede seguir el siguiente procedimiento: La fatiga de diseño a la compresión 
para el neopreno es variable y es función del espesor de !аѕ placas que lo constituyen, no debiendo 
en ningún caso sobrepasar estas fatigas a la máxima admisible de 13.2 MPa. y por razones 
anteriormente explicadas limitarse a 10 MPa. 


En consecuencia para iniciar el tanteo se toma como fatiga de contacto con el hormigón 8, 
< 10 MPa y si la máxima carga vertical en estado de servicio es N, el area de tanteo será: 


Conocido el valor de a, se adopta un espesor unitario e de las placas de neopreno de mod 


que satisfaga la condición: 
a 


@ ت صي و 
e‏ 
Se puede establecer la fatiga máxima admisible con la siguiente expresión:‏ 


8. < 06 * 


a 


< 13.2 MPa 


sr 
PS 
к. 


д” 


Figura 230 -Placa de neopreno. 


-239- 


Descargado por edgar aguilar (edgaraguilarone.eaQ0gmail.com) 


Encuentra más documentos en www.udocz.com 


En esta expresión y de acuerdo con la figura 230: En esta expresión: 


A, = Fatiga de trabajo en compresión para el neopreno en MPa. Н = Fuerza horizontal 
Bm = Кайда máxima admisible en compresión para el neopreno en MPa. G = Módulo de elasticidad transversal del neopreno, que varía entre 0.8 y 1.0 MPa 
a = Dimensión menor del neopreno y en el sentido paralelo al tráfico. ш = Distorsión debida a retracción, deformación lenta, frenado, viento, etc 
b = Dimensión mayor del neopreno y en el sentido transversal al tráfico. Por distorsión se deben cumplir las siguientes limitaciones: Si H corresponde a influencias 
e ч Espesor de una de las placas que constituyen е! neopreno.Como espesores permanentes (retracción, deformación lenta, etc.) la distorsión no deberá ser mayor a 0.7. 
corrientes, se tienen de: 0.8 ; 1.0 ; 1.2 cms. y en casos especiales de 0.5 y 2.0 Si H corresponde a esfuerzos instantáneos (frenado, viento, etc.) la limitación es que la 
cms. distorsión debe ser menor a 1.2, Estas limitaciones han sido notablemente mejoradas соп la 
El area requerida será: introducción de placas de teflón en las superficies de contacto con la estructura, 
N La deformación horizontal máxima d se la establece por las condiciones estáticas de la 
A ل ا‎ © superestructura 
ү: B Teniendo definidos y d se pasa a determinar la altura total h de las placas de neopreno. 
Con lo que ya es posible determinar la otra dimensión de la placa: > 
h = —— 
۴ А. u 
р Debiéndose redondear рага que se cumpla que:h = п * е 
a 


En estas condiciones, la rotación para la placa es: 


|. | | 
y” } o ] Q = 93 > f p t Б 
—— 


Е 
о 
19) 
N 
Q 
О 
Ё 
= 
ل‎ - a Б 
AA z 
Ra — | Siendo la rotación máxima para todo el apoyo de: n * Q © 
| г «208 کک‎ | щл 
y- на ЕЕ. \ di El coeficiente de rozamiento entre la cara de la viga y la superticie del neopreno debe se 2 
\ que: Ф 
| \ H Е 
| \ 3 
| e pee \ < 04 (No para el teflón) 8 
СГ к De \ Y£ а 79 Donde: N E 

, А 3 " М = Reacción vertical. 
Figura 231.- Deformación horizontal del conjunto y rotación en una placa. : E 
H = Fuerza horizontal g 
= 
ш 


Es suficiente la aplicación de una fina capa de mortero para la nivelación y mejor unión ‹ 


Cuidando que se cumpla a < b placa con su apoyo 
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La fatiga media en el aparato de apoyo será: 


Si se desea verificar la deformación vertical del neopreno (compresibilidad) se aplica la ley ue 
N Hooke: 
Ba = a тече B, _ 9, ۴ ə, 
Se calcula џ cuya expresión es: a 4 b É ө h 
Donde: 
H 
u j | E, = Módulo elástico del neopreno. 
a а b ы G a 
y que puede requerir un recálculo de las dimensiones a y b. E, = کر‎ G > ( Y 
e 
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ø = Coeficiente que varía desde 1.0 para placas rectangulares con b = оо; a 0.75 
para placas rectangulares соп b = 2*a y 0.5 para placas cuadradas, 


El funcionamiento del neopreno es similar al de un líquido contenido en una bolsa de goma, 
con excepción de sus bordes, donde se presenta un efecto de membrana. Lo que origina un estado 
triple de tensión en que la fricción deberá resistir las tensiones de tracción en el neopreno. 


En las planchas de acero que van intercaladas entre las placas de goma se puede conocer la 
tensión de tracción a la que están trabajando, aplicando la siguiente expresión: 


e 
B =: 01751000 В 


s == - Espesor de una de las placas de acero. 
В = Fatiga media de compresión en el neopreno en MPa. 
B. = Fatiga de tracción en la placa de acero en MPa. 


Ejemplo.- Diseñar un aparato de apoyo de neopreno para soportar una carga vertical de N = 
300 Kn y horizontales de H=10 Kn por influencias lentas y H = 20 Kn por cargas instantáneas. Para 
iniciar el cálculo conviene trabajar con 10 MPa como fatiga admisible del pedestal que recibe al 


меро. 300 Kn 0.3 Mn 
A p SA = 0.03 т? 
10 MPa 10 МРа 


а = VY 003 „ 0.1732 т. 


а = 02m 


Se adopta: 


Como espesor unitario para las placas es frecuente 1 cm. 
Con lo que se verifica la relación: 
0.20 


12 < а. E 


0.01 
La fatiga admisible para el diseño es: 
0.20 
B, = 06—— = 12 MPa < 13.2 MPa 
0.01 
El area requerida por el neopreno es: 
0.3 
А = —— = 0.025 m? 
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Como b no puede ser menor que a, se adopta un mínimo de: 


b = 020 т. 
La fatiga media será: 
0.3 
B ————— =7.5 MPa < 12 MPa 
Ot 50:2 
Tomando para G = 0.9 MPa 
La distorsión por influencias lentas es: 
0.010 
A AD CUE YO 


0.2*0,2*0,9 
y por cargas instantáneas: 


0.020 
Ш =— -= 056 < 1.20 


0.2 * 0:2 0,9 
Para completar el presente ejemplo se estima una deformación horizontal transmitida | 


superestructura de 


d = 0.03 m. 
0.03 


0.28 + 0.56 
El número de placas será: 


0.0357 
n = = 357 
0.01 


Se adopta n = 4 placas de 1 cm de espesor, totalizando una altura de: 


h = 0.04 т. 
0.01 
O TAO A ыш 0,0050 rad. 
0.20 
n UA ок!» * 0.005 = 0:02 гаа. 
Fricción: 
10 + 20 
po m = 01 < 04 


Como la placa adoptada es cuadrada se tiene о = 0.5 
Con lo que el módulo de elasticidad del neopreno valdrá: 
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0.20 
E = 05 * 09 (——P = 180 MPa 
0.01 
B, 75 
A = * h =>—— * 004 = 0.0017 т, 
E 180 


La fatiga en las placas de 1 mm de espesor de acero que van intercaladas en la goma es: 
0.010 

B = 075 — 75 = 5625 MPa < 140 MPa 
0.001 


Aparatos de apoyo de neoflón.- La introducción де una superficie de deslizamiento 
constituida por una lámina de teflón permite obtener mayores desplazamientos horizontales. 


Mediante un zunchado rectangular o circular como el que se muestra en la figura 231, la 
presión de contacto máxima de 13.2 MPa puede ser elevada hasta 30 MPa pero la capacidad de 
rotación queda limitada a 0.01 


Cuando el contenedor es de tipo rectangular, el teflón requiere de guias en la dirección del 
deslizamiento 


Con estas soluciones se pueden alcanzar cargas verticales importantes del orden de 50 Mn. 
El coeficiente de fricción depende de la presión ejercida 
B 


% о 


Donde 


B = Presión ejercida en MPa 


En ciertos casos, un engrasado previo de las su i 
i : perficies de fricción permite aún di 
los valores de y, por lo menos en los primeros años de funcionamiento del pitani Te жашкы 


En los aparatos de neoflón se debe controlar que la presión de contacto de 


la superfi 
exterior con el pedestal de apoyo no sobrepase los límites admisibles de este, а 


Neopreno 


Figura 232.- Apoyo circular de neoflón. 
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CAPITULO UNDECIMO 
FUNDACIONES 


Introducción.- Estos elementos de la infraestructura son los que transmiten toda la carga у 
sobrecarga del puente al terreno de fundación. 


La historia de los puentes muestra con evidencia la importancia de las fundaciones y los 
riesgos que entrañan sus deficiencias. La mayor parte de los desmoronamientos de los puentes se han 
tenido en época de grandes crecidas y los accidentes se han debido a las fundaciones. 


Los peligros que entrañan las fundaciones no pueden ser apreciados directamente y en todo 
caso, los indicios perceptibles son las deformaciones y la fisuración de los apoyos, es por esta razón 
que la supervisión de la geometría de los apoyos debe ser permanente. 


Las fundaciones en medio de los ríos son las mas vulnerables debido al riesgo de la 
socavación. 


El costo de las superestructuras no aumenta proporcionalmente a las luces, su variación es 
compleja y depende del tipo de obra, de su ancho, de las condiciones de ejecución, etc. La estimación 
del costo de las fundaciones es mas delicada. La carga total a transferir al suelo es la sume ) 
propio y de la sobrecarga vehicular estipulada, Cuando crecen las luces el peso propio ашти r 
el contrario, el peso relativo de la carga vehicular disminuye. Finalmente, la carga total ve 
cualquiera que sea la distribución de los tramos. Consecuentemente, el precio total de las fur 
puede ser muy diverso según el número y emplazamiento de los apoyos asi como de la na 
características del terreno, el tipo de fundación, los métodos de ejecución, etc 


Si las fundaciones son fáciles de construir, nétamente cuando van en tierra seca a 
acceso es cómodo, se tiene la ventaja de poder elegir luces pequeñas o medianas. Lo que 
proliferación de viaductos de tramos simples o contínuos con luces comprendidas entre 3 


Inversamente cuando las fundaciones son difíciles de ejecutar, concretamente en 
agua o en terreno de difícil acceso o si es necesario fundar a gran profundidad resulta in 
reducir el número de apoyos y en consecuencia aumentar las luces. 


Desde hace algunos años atrás se nota una evolución al disminuirse el cosi 
superestructuras gracias a los medios de ejecución que permiten lograr luces mayores 


Ejecución de las fundaciones - La primera operación consiste en efectuar un rep 
la obra localizando el emplazamiento de pilas y estribos teniendo en cuenta las cotas este 
operaciones que deben ser controladas y verificadas con mucha atención, para lo que 
establecer estacas de referencia en sitios perfectamente protegidos para su replanteo y n 
correcta en cualquier momento. 
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Durante la etapa de excavación se debe poner mucha atención ya que las caracteri | 
suelo no siempre corresponden exactamente a las que se esperaba рог muy bien ejecutagos que 
hayan sido los estudios de geotecnia. En esta fase, tanto el constructor como el supervisor deben tomar 
serias decisiones aunque fuera preciso modificar el cronograma de trabajo. 


Las formas mas corrientes de tundación son la directa con o sin agotamiento de aguas, la 
neumática y el pilotaje. 


Fundación directa.- Se utiliza este tipo de fundación en obras de relativa importancia y 
cuando el terreno o lecho del rio presentan complejidad, siendo la forma de construirlas la siguiente 


Se debe excavar hasta llegar al terreno apto para recibir las cargas teniendo presente que en 
ningún caso se debe fundar a profundidades menores a 1 m. y jamás en terreno vegetal 


Los terrenos húmedos permiten realizar las excavaciones más fácilmente que los terrenos 


secos o mojados, porque el terreno húmedo se mantiene con taludes prácticamente verticales. 


Para excavaciones con profundidades mayores a 1 m. hay que hacer un análisis para ver si 
es mas económico dejar que las paredes de la excavación tomen su talud natural, o bien ver si se las 
mantiene verticales con una entibación de madera que viene a ser más económica y sin riesgos cuando 
la profundidad es mayor, 


El ancho que se debe dar a las excavaciones es el de las fundaciones incrementando en 0.3 
a 0.4 m. mas el espesor de la entibación que corrientemente está constituida por tablones y rollizos 
de madera (ver figura 233). 


El ancho mínimo que se debe dar a las excavaciones es de 1.2 m., para que los trabajadores 
puedan operar cómodamente. 


Las maderas rollizas deben ir dispuestas en formas vertical y horizontal y de manera que 
permitan que los tablones en contacto con la tierra puedan ser bajados a golpes. 


Cuando las profundidades de excavación son mayores a los 4 ó 5 m., se continúa con una 
entibación interior para lo que se debe prever un sobreancho antes de comenzar con la excavación 
para así poder llegar a la cota de fundación con el espacio suficiente para hormigonar con las 
dimensiones que han sido previstas en los cálculos. Por ello no conviene dar huelgos menores a 0.3 
m. por cada 3 m. de profundidad. 


Figura 233.- Entibación con tablones y rollizos. 


Resulta más económico comenzar con una buena entibación, la que debe ser verificada al 
empuje de tierras, disponiendo puntales horizontales cada vez más próximos conforme se profundiza 
la excavación. Las excavaciones de forma circular permiten reducir la intensidad del empuje de tierras, 
disminuyendo asi la cantidad de puntales porque son los tablones los que absorben parte, resultando 
el hincado un tanto mas dificultoso. 


En la figura 234 se muestra en forma esquemática la disposición que se debe dar a los 
tablones tanto en elevación como en planta para eliminar las filtraciones de agua, es decir a manera 
de tablestacas, pudiendo ser hincadas inclusive mediante martinete, lo mas frecuente es la utilización 
de combos de madera que pueden ser accionados por un hombre o dos dispuestos trente a frente. 


En el entendido de que estas tablestacas no pueden atravesar capas de cierta dureza, lo que 
se hace es ayudar a la punta de las mismas excavando manualmente simultáneamente al hincado y 
removiendo las piedras que se opongan a la penetración de estas, 
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Figura 234.- Detalle de la disposición de tablones para su hincado. 


En excavaciones sin entibación, para ripio о tierra ordinaria, se admite un talud de corte de 4: 
que puede ser mas vertical cuando el terreno es compacto o conglomerado, pudiendo inclusive lleg: 
al talud vertical, en cambio para terrenos muy mojados, arena o fango el talud es mas tendido. 


Materiales.- Para la construcción de las fundaciones corrientemente son empleados 
hormigón ciclópeo, la mampostería de piedra y el hormigón armado. 


La mampostería resulta barata cuando hay buena piedra y en cantidad suficiente porque ı 
requiere de encofrados, pero se debe observar que es más frágil especialmente en su comportamien 
con relación al sismo. 


En algunos casos de fundaciones poco solicitadas se puede admitir el hormigonado bajo agu 
que normalmente resulta defectuoso ya que se lo realiza por medio de tubos que pueden ser de made 
y con sección transversal de aproximadamente 0.2*0.2 тг, debiéndose mantener su extremo inferi 
dentro de la masa de concreto durante la operación de hormigonado. En estos hormigonados ba 
agua se debe agregar a la mezcla por lo menos un 10 % más de cemento, 


El agua debe permanecer en reposo durante la operación de hormigonado para lo que k 
bombas deben haber parado con alguna anticipación. 


Cuando se exige el hormigonado en seco, debe preverse en el fondo de laexcavación, un pozo 
o sistema de desagúes hacia él. En este pozo se coloca el extremo de la manguera de la bomba de 
succión, dejándose así en seco la superficie del terreno en que será vaciada la fundación. 


En ríos importantes, las fundaciones directas deben sobrepasar los 6 т. de profundidad, salvo 
que el terreno sea insocavable, lo que tratándose de ríos es muy poco probable. 


Los diámetros de las mangueras de succión mas frecuentemente utilizados son de 0.08 a 0.2 
m. Si con estos últimos el agotamiento es aún deficiente habrá que pensar en otra solución mas 
económica 


Sin agotamiento se puede excavar hasta 0,6 m. bajo el agua, pasando este nivel se debe 
recurrir a las bombas preferentemente centrífugas y de cebado automático, 
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Fundaciones plantadas.- Casi todos los puentes en arco y en cierto modo todos los tipos de 
puentes desarrollan esfuerzos horizontales sobre sus fundaciones, exigiendo con frecuencia 
dimensiones considerables, las que pueden ser reducidas permitiendo una apreciable economía si se 
recurre a las fundaciones plantadas que son diseñadas a la flexión. 


Figura 235.- Fundaciones plantadas. 


La figura 235 muestra un esquema de estas fundaciones en las que p, y p, son las presiones 
pasivas en la superficie del terreno socavado y a nivel de la base de fundación respectivamente, las 
mismas son determinadas con las expresiones que se dan a continuación permitiendo construir los 
trapecios de presiones sobre los que se ubica una recta horizontal AB de manera que las áreas 1 a 
4 y 5 a 8 sean iguales, resultando asi el par constituido por F, = F, como momento resistente al 
volcamiento de la pila. 


Este momento está dado por: F, * D 


A a A AA 
po = (0, Solh + h) +2 * ht 
Donde: 
д, = Peso específico del agua = 10 Kn/m* 
д = Peso específico del terreno. 
Empuje activo: 
о 
дак Вита ано пе: va bagarre ) 
2 
o 
¥ ема ааб рой rE O A ж ) 
2 
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En terrenos corrientes, se suele tomar: 
H= 09. ; Н = 23 


Cuando la fundación plantada es en terreno seco, es decir no interviene la presión del agua, 
el problema es mas complejo porque no se puede determinar con certeza los efectos del empuje de 
tierras ya que no solamente son función de la profundidad sino también de los desplazamientos, 


El método que se expone a continuación aunque no es muy científico, resulta aconsejable 
fundamentalmente debido a su simplicidad y margen de seguridad. 


1 = DIMENSION TRANSVERSAL 
DE LA FUNDACION 


a 


Figura 236.- Fundación plantada en terreno seco. 


En la figura 236, se han representado las reacciones que le transmite la pila a una de os 
fundaciones. 
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Siguiendo la variación lineal que da la ley de Coulomb para las presiones pasivas, el va 
máximo que alcanza el macizo en su parte inferior vale: 


о о 
Ба уду * № ° (9% (45°: ) - 10% (45° - )) 
2 2 
Donde: 
ð =  Pesoespecífico de la tierra. 
о = Angulo del talud natural en grados. 


El empuje pasivo del terreno es inverso a la componente horizontal H en la parte que queda 
por encima del nivel о-о' y del mismo sentido en la cara posterior у por debajo del nivel o-o'. También 
se debe tomar en consideración la reacción del suelo en la cara inferior de la tundación. 
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Hechas estas consideraciones y designando por G el peso propio del macizo de fundación 
las condiciones de equilibrio son: | 


КУ. Жы... 


L -p*a?+b"h?-(b+c)"d? 
M - (N + б) —– + H ° һ = ( — ) * | 
2 6 


El problema es indeterminado porque las incógnitas son 4 (a,c,d і 
,C,d y р) у las ecuaciones son 
аи 3, entonces lo que se hace es fijar a priori el valor de р dentro de las fatigas admisibles del 
rreno. 


Fundaciones por cajones.- Como su nombre lo indica, estas fundaciones están constituidas 
por cajones que pueden ser de madera, hierro u hormigón armado, los que son llevados al sitio de la 
fundación y son fondeados directamente sobre el terreno superficial si es que este es apto para recibir 
las fundaciones o bien previa limpieza y nivelación del fondo, luego se rellena el cajón normalmente 
con hormigón constituyéndose así el macizo de fundación. 


Cuando el terreno apto para la fundación está en la superticie 

: E y el agua es profunda se puede 

ere estos ب‎ лаа en la orilla para luego ser botados al agua a manera de das td ce 
۷ os a remolque hasta el lugar de la fundación y luego se los fondea і 

conseguir una perfecta localización. ЕА و‎ 


Tubulones.- Cuando el terreno de la superficie del lecho es bastante blando, unifor 

) 5ш А me y está 

a poca profundidad, se puede operar de la siguiente forma para llegar al terreno firme. Se cta 

E sitio > cajón sin fondo y luego con una draga se va extrayendo de su interior la tierra y debido a 
acción de su peso propio este irá descendiendo a través de la capa blanda ha 

apto para la fundación. 2 پت‎ pri 


м Otra forma de realizar estas fundaciones es construyéndolas en la orilla соп un fondo 
provisional, para así ser trasladadas y fondeadas en forma similar a la descrita anteriormente 
‚ destuyéndose luego el fondo para hacer el dragado y llegar así al nivel de fundación deseado. | 


Los cajones con fondo son de poca aplicación porque raras veces los terrenos de fundación 
están en la superficie y ofrecen un asiento plano y horizontal al cajón. Si se cuenta con estas 
características y encima existe una delgada capa de terreno blando (como ser fango, arena fina, etc.) 
se puede eliminar esta capa con un chorro de agua a presión. | e 


Estos cajones con fondo, generalmente se los construye con madera blanda, machi 
à с Š A ihembrada 
y bien calafateada, dependiendo su forma del diseño previsto para la fundación, 


En cambio, para los cajones sin fondo, se tiene un campo de 
preferencia los de sección circular porque esta reduce la superficie аи Уса 
las condiciones de resistencia del cajón contra los empujes externos de la tierra y el agua. Es frecuente 
el empleo de torres de hormigón armado con sección anular, cuyo peso considerable facilita su 
hundimiento. La parte inferior de estas torres debe ir reforzada, en lo posible con zuncho de fierro 
destinado a cortar raices y cuerpos que pueden impedir el descenso. Cuando se va a atravesar capas 
arcillosas utilizando este sistema, conviene dar a las torres una pequeña conicidad, para evitar la 
tendencia que tienen las capas arcillosas de pegarse durante el descenso, debiéndose además 
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colaborar con chorros de agua. A veces se hace necesario cargar las torres con macizos de hormigón 
preparados para tal efecto o en algunos casos se puede hacer explotar en su interior cargas muy 
moderadas de dinamita para provocar su descenso, Hay que tener mucho cuidado con la tendencia 
que tienen las torres o tubulones a desviarse. En cuanto al diámetro interior del tubulón es conveniente 
que no sea inferior a 1.5 m. y la distancia mínima entre ejes de tubulones de por lo menos 1.5 veces 
su diámetro, 


Una vez que se ha llegado a la superficie de fundación, se ensancha a manera de zapata y 
se bloquea la cara inferior vaciando hormigón inclusive con una malla de acero en su base 


Este hormigón debe ser reforzado por el contacto con el agua y se espera unas 24 horas hasta 
que haya endurecido un poco y reción se hormigona el resto con hormigón pobre o inclusive se rellena 
con arena o grava. 


Tubulones neumáticos.- Esta solución bastante cara permite resolver con mayor corrección 
los problemas de fundación en niveles por debajo del agua. Solo pueden ser practicadas en 
profundidades que no sobrepasan los 30 m. a partir del nivel de la superficie libre del agua 


En ningún caso debe comenzarse Una fundación neumática sin un conocimiento prolijo 
terreno que permita proyectaria en forma lo más perfecta posible. Los sondajes deben ser ejecuta 
con sistemas mecánicos como ser con diamantina ya que permiten atravesar capas госовав 


Para diámetros interiores comprendidos entre 1.5 y 4.5 m., se puede hacer que todo el tubi 
sea una sola chimenea, en cambio pasados los 4.5 т. de diámetro, por razones de economía 50 col 
una chimenea de menor diámetro como ser de 0.6 a 0.9 m: 


Estas chimeneas pueden tener esclusa, o bien simplemente dos tapas de modo que la mi 
chimenea constituya la esclusa. Si el diámetro permite la localización de dos chimeneas resulta т 
porque una de estas se la destina a la extracción del material y la otra exclusivamente para ol porsi 


El aire se lo inyecta por una tubería que puede tener un diámetro de alrededor de 0.1 т 
esclusas deberán tener un volumen mínimo de 2.5 m* debiéndose añadir por la menos 0.75 M 
persona que deba permanecer simultáneamente en la esclusa.El aire que se inyecta debe nur Mi 
para evitar que el aceite pulverizado ataque a los obreros produciéndoles letargo, рага lo que 40 | 
disponer de un ensanchamiento en la tubería de inyección de aire, también es necesario entrar el 
para quitarle el calor de la compresión adiabática producida por el compresor 


Para explicar el funcionamiento de estas fundaciones neumáticas se tiene la (уина 44) 
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Cerrando la compuerta a se inyecta aire a presión en la cámara de trabajo y «Па ' 
expulsar el agua, lo cual se comprueba con la aparición de burbujas de aire on el exterior dela, 
Luego entran los trabajadores a la esclusa y se cierra la puerta que los comunica ou #1 ГМИ 
entonces se inyecta aire a presión en la esclusa hasta igualar con la presión do la chu ТҮ ҮЛҮ 
en que la puerta a se abre sola. Recién podrá descender el grupo de trabajadorma pur le ЖИ 
hasta llegar a la cámara de trabajo, donde proseguirán las excavaciones, охігауд 8 wm arial 
removido con un balde sujeto a un cable accionado con sistemas electromecánicas harta la 
Se cierran las puertas a y b de la esclusa y subesclusa respectivamente у #0 Inyih in өө ¡a - 
la presión del conjunto interior lo que se constata porque las puertas с, м abron 910) өү 
luego se traslada el material de la esclusa а la subesclusa y se vuelven а oeri lae pr 
expulsa el aire comprimido de la subesclusa, se abre la puerta b y ае eniras “аш 
operaciones se repiten altemadamente en los diferentes compartimientos mantas їнї !@ 
cabo de la cual los trabajadores suben a la esclusa y cierran la puerta а рага МИ medal 
el aire hasta encontrarse nuevamente a la presión atmosférica 


-251- 


Encuentra más documentos еп www.udocz.com 


EXCLUIA 


BUDENCLUSA ~ 


CHIMENEA 


BALDE сє 006 А 
озо т DE CAPA 
ED 


Figura237.- Corte esquemático de una fundación neumática. 


En este tipo de instalaciones es obligatorio disponer en obra de una planta de reserva de aire 
a presión, porque de lo contrario se pone en riesgo la vida de los trabajadores. 


Fundaciones sobre pllotaje.- Cuando el terreno adecuado para la fundación se encuentra 
agran profundidad, se puede evitar la construcción de fundaciones demasiado altas, hincando pilotes, 
los que pueden funcionar por fricción v „or punta. En los pilotes friccionales, la capacidad de soporte 
se la consigue por la fricción que se produce entre la superficie de este y el terreno, en cambio en los 
pilotes de punta la capacidad de soporte se la consigue por la resistencia que opone el terreno una vez 
que la punta del pilote ha llegado al terreno duro. 


Los pilotes corrientemente utilizados son de madera, hormigón simple (vaciado en sitio) 
hormigón armado ó metálicos. 


Capacidad de carga de un pilote friccional.- Cuando se proyecta una fundación sobre 
pilotes, el procedimiento indicado para la obtención de datos que se requieren para el cálculo de los 
mismos es mediante sondeos en el terreno en el que se va a construir la fundación, Con la información 
obtenido de estos sondeos se prepara una relación de los tipos de terreno encontrados y el espesor 
de sus capas, lo que sirve como base para estimar la longitud del pilote, teniendo en cuenta la carga 
que este debe soportar. 


Para determinar previamente la capacidad de carga de un pilote friccional, el procedimiento 
empírico que se detalla a continuación está basado en un estudio sobre los resultados de pruebas de 
carga estática realizados en 62 pilotes y sus relaciones con los datos obtenidos por sondeo. De estas, 
49 fueron realizadas durante la construcción de puentes y las 13 restantes en los estudios preliminares 
para la construcción de un viaducto. 


Todos los pilotes probados pueden clasificarse como їгіссіопаіеѕ, porque su punta descansa 
en terrenos penetrables. Los cálculos se basan en que la capacidad de un pilote friccional para soportar 
Una carga vertical, se supone dependen enteramente de la fricción que se desarrolla entre sus caras 
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y el terreno que rodea al pilote. 


La tabla siguiente presenta las capacidades de carga en Kn/m Їй! aba piihia А ИШЕ МРОЯ 
estudiados en diversas clases de terreno 


CAPACIDAD DE CARGA POR UNIDAD DE LONGITUD DE PILOTE 


en Kn/m 
| Clasos de ріка 
TIPO DE SUELO Г | Hormigón o nara 
Madera 
| o04m | atnm 
Г | | 
Arcilla, cieno arcilloso, arci lla con cieno, arcilla azul, | 9 30 ti 
Arcilla gris. 12 33 | и = 
Сіепо агепоѕо. 15 36 2 S 
| "Е: 
Arcilla parda o amarilla, pizarra blanda, | 18 39 х Е 
‚ © 
Arcilla arenosa, arena con сіепо,геіепо consolidado de marga seca! 21 42 3 F 
Ф 
Arena arcillosa, arcilla con grava, arcilla con quijarros. 24 45 м 5 
© 
Arena fina, pizarra firme. 24 48 3 E 
© 
Arena limpia, arcilla con cantos rodados. | 27 51 Gs 
5 
Arena gruesa, grava fina. | 30 54 4 = 
© 
Grava gruesa, relleno consolidado de arcilla glacial. | 33 60 45 
© 
Grava con cantos rodados. 5 
Es 
3 
Los valores de estas capacidades de carga son para materiales moderadamente hime 3 
Cuando existan otras condiciones de humedad, se recomienda modificar los citados valores d > 
siguiente manera: 9 
Ф 
б 


а) En cienos, arcillas o arenas finas muy húmedas, disminúyanse los valores que da la tabla 
Kn/m para pilotes de madera y en 6 Kn/m para pilotes de hormigón y acero. 


b) En suelos muy secos y duros, pueden aumentarse ligeramente los valores que da la tabla 
anterior. 


En la preparación de la tabla anterior, se ha supuesto que los pilotes están enterrados con una 
longitud comprendida entre 7 y 10 m, Sila porción enterrada es diferente deben modificarse los valores 
de la capacidad de carga, en la forma que se indica a continuación: 


a) Cuando los pilotes van a tener menos de 7 т. enterrados, los valores que da la tabla deben sor 
disminuidos en 3 Kn/m 


b) Sila porción enterrada delos piloteses superior a 10 m., los primeros 10 т, deben sor caloulados 
con los valores que da la tabla y ¡a longitud que sobrepasa este valor incrementando en 3 Kn/m 


-253- 


Encuentra más documentos еп www.udocz.com 


Es necesario advertir que las capacidades de carga de los pilotes, no están confirmadas por 
un gran número de pruebas, por lo que se recomienda aplicar un factor de seguridad de 1.2 alos valores 
de la tabla. 


En el análisis anterior no está consignada la capacidad portante adicional que resulta de la 
resistencia a la penetración de la punta. Existe evidencia de que este valor es bastante elevado cuando 
el terreno está constituido por grava gruesa o arcilla con cantos rodados. Sin embargo en el caso de 
la arcilla con cantos, las condiciones pueden variar considerablemente en diversas partes de una 
misma cimentación y los resultados de pocos sondeos no proporcionarán información segura. 


Fórmulas dinámicas para encontrar la capacidad de carga de un pllote.- Admitiendo que 
las fórmulas dinámicas no constituyen un medio completamente satisfactorio para determinar la 
capacidad de carga de un pilote, para efectos de comparación se citan algunas de las fórmulas 
dinámicas, para pilotes de madera o acero. 


Cuando el martinete es de caída libre: 


989 ? W Н w 


39.4 * S + 035 W + M 
Cuando el martinete es accionado a vapor: 
983 * E үү 


394° S +01 W + м 


Р = Capacidad de soporte del pilote en Kn. 
= Peso de la masa del martinete en Кп. 


w 
H = Altura de caída de la masa en metros. 
М = Peso del pilote y su sombrerete en Kn. 


= Penetración promedio en metros en los últimos cinco доіреѕ para los martinetes 
de caída у en los últimos diez para los de vapor. 


E = Energía рог golpe en Km-m 
En los martinetes de vapor de acción simple: Е = W * Н 


Tratándose de pilotes de hormigón la expresión a aplicar es: 
148° W * H Ww 
P = . 
996797700 W + M 


Hincado de los pilotes.- Se hincan con martinetes de caída por acción de la gravedad o a 
vapor, pudiéndose accionar los primeros a mano o a motor. 


En pequeños trabajos resulta mas económico accionar a mano y de acuerdo con la magnitud 
del trabajo se ve la necesidad de accionar a motor y en trabajos mas grandes aún se ve la conveniencia 
del empleo de martinetes a vapor. 


La masa de los martinetes debe tener un peso igual o ligeramente mayor al del pilote. 
Los golpes desde pequeña altura son mas efectivos que los golpes desde gran altura con 
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pequeña masa, asimismo, resultan ser de mejor resistencia los pilotes que han sido hincados 
masa desde pequeña altura, sistema que permite a su vez mas golpes por minuto, lo qu 
porque con el tiempo la resistencia a la penetración de los pilotes aumenta en forma considorable 


_ Las alturas de caída mas aconsejables están comprendidas entre los limites que se indican 
a continuación: 


Para pilotes de madera entre 3 y5m. 
Para pilotes de acero entre 1.5 y2m 
Para pilotes de hormigón entre 0.6 y 1 т 


En los pilotes de hormigón no se debe sobrepasar 1 т. de caida porque estos se pueden 
destrozar. 


Se facilita mucho el hincado de pilotes con la ayuda de chorros de agua que se los іліп 
con tubos de acero de aproximadamente 0.05 m, de diámetro interior. 


| Separación entre pilotes.- Esta separación es función de la carga que le llegue al co: 
de pilotes y de la capacidad portante de los mismos, sin embargo como separaciones aconse 
estas deberán estar comprendidas entre 0.75 y 1.2 m., resultando conveniente 0,9 m. entre с 


de pilotes.Si los pilotes están muy próximos y el terreno es blando, se debe verificar la fatiga glot 
terreno que resulta de la acción conjunta del pilotaje. 


La zona del conjunto de pilotes se comporta como un cajón de fundación con una altu 
lados n,*a y n,'b, por lo que de acuerdo соп la figura 238 se debe verificar que: 


рп, "п, + h*(m*a*(n,*b)*p 


Donde 
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P = Capacidad de soporte por pilote, 
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n = Número de filas en una dirección. 

п. = Número de filas en Іа dirección perpendicular 

h = Longitud de penetración del pilote 

a = Separación entre pilotes de una dirección 

b = Separación entre pilotes en la dirección perpendicular 


= Fatiga de trabajo del terreno a la profundidad h 


En lo posible todos los pilotes deben ser hincados hasta la misma profundidad Incluidos 


t lon 
pilotes que requieren inclinación. 
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Figura 239.- Disposiciones diversas para los pilotes. 


Antes de vaciar la fundación a manera de coronamiento de los pilotes, estos deben ser 
recortados al mismo nivel. 


uN FILAS 
4 - 
4 Жо 5 

| 
-¢ 
| 
6 
> 
1 
о 


Finalmente en función de las componentes horizontales que solicitan a la infraestructura 
ve la necesidad de inclinar los pilotes de contorno 


Figura 238.- Presiones por acción conjunta de varios pilotes 
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Cuando la fatiga de trabajo del terreno es sobrepasada, debe incrementarse la profundidad 
de hincado hasta llegar a una capa cuya resistencia sea suficiente. 


El hincar pilotes muy próximos unos de otros es desfavorable porque lo que ocurre es que cada 
vez el hincado se hará más difícil. 


compresibilidad del terreno, se aconseja hincar los pilotes a partir 
del centro. 


Figura 240.- Fundación sobre pilotes 


Tratándose de un pilotaje extenso que soporta carga unifórmemente repartida, se hincan estos 
en filas alternadas al tres bolillo según se muestra en la figura 238. 


Cuando son pocos los pilotes que reciben una carga concentrada, se hincan estos en triángulo 
equilátero o formando cuadrados o circulos como se puede ver en la figura 239. 
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ANEXO І 
PROGRAMA LININPU. BAS 


CLS 

PRINT :PRINT "COEFICIENTES DE DISTRIBUCION, RIGIDEZ Y 
MOMENTOS FIJOS":PRINT 

REM ** Programa preparado por: Hugo E. Belmonte Gonzalez 
DEF FNINI(A,R,L,Y)=-A*L12*(Q*Y+3*Y*(14R*Y%2)/ (1+К*Ү^2)\2+3* ATN(SOR 
(R)*Y/SQ (R))/8 

DEF EFNINIA(A,R,L)=A*L2*((5+3*R)/(14R)92+3* ATN(SQR(R)/SQR(R))/8 
DEF FNIN2(A,R,L, Y )=-A^2*LA3* ((3*R^2*YA3+5*R*Y+2)/ (14R*Y22)243*50R 
(R)*ATN(SQR(R))*Y)/(8*R) 

DEF FNINZA(A,R,L)=A^2*L^3*(R/(R+1)+3*SQR(R)* ATN(SQR(R) 
DEF FNIN2B(A1,A2,L)=L^3*((1-A2)^2-A1^2)/2 

DEF FNIN2C(A,R,L)=A%2*L43*((5*R24+9*R)/((R+1)"2+ 3*SQR(R)*ATN(SQR(R)M/ 
(8*R) 

DEF FNIN3(A,R,L, Y)=-A23*L13*(((3*R434R2)*Y3+ (5*R42-R)*Y+4*R y 
(1+R*Y22)2+SQR(R)*(3*R+1)*ATN(SQR(R)*Y)/(8*R42) 

DEF FNIN3A(A,R,L)=A"3*L3*(-R+SQR(R)*(3*R+1)* 

ATN(SQR(R))/(8*R42) 

DEF FNIN3B(A1,A2,L)=L13*((1-A2)43-A143)/3 

DEF FNIN3C(A,R L)=A23*L43*((7*R13+14*R%2-R)/((R+1)2+ SQR(R)* 
(3*К+1)*АТМ(ЅОК(К)))/(8*К^2) 

DEF FNIN4(A,R,L, Y)=-AM4*LMH(((3R434+34R42)*Y 0344 *R+YM24 
(5*R02-34R)*Y+2*(3*R+1))/(14R*Y12)24+3*SQR(R)*(R+1)* ATN(SQR(R))*Y)/ 
(8*К^2) 

DEF FNIN4A(A,R,L)=A^4*L^4*(-3*R+3*SOR(R)* (R+1)*ATN(SQR(R)))/(8*R^2) 
DEF FNIN4B(A1,A2,L)=L^4*((1-A2)^4-A1^4})/4 

DEF FNIN4C(A,R,L)=A^4*LA4*((9*RA3+22*R^2-3*R)/(1+R)^2 +3*SQR(R)* 
(R+1)*ATN(SQR(R)))/(8*R^2) 

INPUT "Beta A y beta В: "¡AA,AB:Z=0:ZZ=0 

IF AA+AB>1 THEN "Mal":GOTO 180 

INPUT "Ra y Rb : ";RA,RB 

IF RA=0 THEN RA=.0000001 

IF RB=0 THEN RB=.0000001 

HA=FNINIA(AB,RB,1):12A=FNINMA(AA,RA,1): 
12B=FNIN2B(AA,AB,1):12C=FNIN2C(AB,RB,1) 
12=124+12B+12C+114*(1-2*AB) 

13A=FNIN3A(AA,RA, 1):13B=FNIN3B(AA,AB, 1): 

13C=FNIN3C(AB,RB,1) 

13=13A+13B+13C4+11A*(1-2*AB)"2+12C*(1-2*AB)*2 

CAB=-(12-13)/13 

IF ZZ=2 THEN 300 

С=САВ 


IMA=FNINIA(AA,RA,1):112A=FNIN2A(AB,RB,1): 
I2B=FNIN2B(AB,AA, 1):112C=FNIN2C(AA,RA, 1) 


++ 


((8*R) 
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310 
320 


12=1124+112B+112C4+111A*(1-2*AA) 
113A=FNIN3A(AB,RB,1):113B=FNIN3B(AB,AA, 1): 
113C=FNIN3C(AA,RA, 1) 
113=113A+113B+113C+111A*(1-2*AA)2+112C*(1-2*AA)*2 
CBA=-(112-113)/113 

KBA=1/(134+CBA *(12-13) 

KAB=1/(1134CAB*(112-113)) 

IF ZZ=2 THEN 450 

PRINT :PRINT "Coeficiente Cab = ";:РКІМТ USING "###.####";CAB 
PRINT "Coeficiente Cba = ";:PRINT USING "###.####";СВА 
PRINT "Rigidez Kab = ";:РКІМТ USING "###.####";KAB 

PRINT "Rigidez Kba = ";:РКІМТ USING "###.####";KBA 
PRINT "Correccion de Kba cuando hay articulacion en А" 
KBA1=KBA*(1-CAB*CBA) 

PRINT "Rigidez corregida en В: Kba = ";:PRINT USING "###.####";KBA1:PRINT 
L=1 

IF Z=1 THEN 510 

INPUT "Distancia fraccionaria b (menor а 1) : "¡B:P=1 

IF B=0 THEN B=.0000001 

IF B>=1 THEN 470 

IF B>AA THEN 770 

Y1=1:Y2=1-B/AA 
14=P*(1-B)*L*(FNINICAA,RA,L,Y2)-FNIN3(AA,RA,L, Y 1)) 
Y2=1-(2*AA-B)J/AA:Y1=0 
I5=FNIN2A(AB.RB,L)+FNIN2B(AB,AA,L)+L*(1-2*AA)* 
(FNINICAA,RA,L,Y2)-FNINI(AA,RA,L,Y1)) 
15=15+FNIN2(AA,RA,L,Y2)-FNIN2(AA,RA,L,Y1)- 
FNIN3A(AB,RB,L)-FNIN3B(AB,AA,L) 
I5=15-(1-2*AA)2*L*(FNINICAA,RA,L,Y2)-FNINI(AA,RA,L, Y 1)) 
15=15-2*(1-2*AA)*(FNIN2(AA,RA,L,Y2)-FNIN2(AA,RA,L, Y 1)) 
I5=(I5-(FNINI(AA,RA,L,Y2)-FNIN3(AA,RA,L, Y 1)))*P*B*L 
I6=FNIN3A(AB,RB,L)+FNIN3B(AB,AA,L)+(1-2*AA)02*L* 
(FNINI(AA,RA,L,Y2)-FNINI(AA,RA,L,Y1)) 
16=16+2*(1-2*AA)*(FNIN2(AA,RA,L,Y2)-FNIN2(AA,RA,L, Y 1)) 
HENINI(AA,RA,L,Y2)-FNINI(AA,RA,L,Y1)) 

I6=16*B*P*L 

Y1=1:Y2=1-B/AA 
17=P*(1-B)*L*(FNIN2(AA,RA,L,Y2)-FNIN2(AA,RA,L, Y 1)- 
(FNIN3(AA,RA,L,Y2)-FNIN3(AA,RA,L,Y1))) 

DELTA=19 *113-(12-13)*(112-113) 
MAB=<(-13*(164+17)+(112-113)*(14+15))/DELTA 
MBA=(-(14+15)*113+(16+17)*(12-13))/DELTA 

IF Z=1 THEN МАС=МАВ:МАВ=МВА:МВА=МАС 

PRINT:PRINT "Coeficientes para momentos fijos":PRINT 
PRINT "Mab = ";:PRINT USING "###.####"; МАВ 

PRINT "Mba = ";:PRINT USING "44%. HHH", -MBA 
PRINT:PRINT "Multiplicarlos por P*L ":ZZ=2 
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720 
730 
740 
750 
760 
770 
780 
790 


800 
810 


820 
830 
840 
850 
860 
870 
880 
890 
900 


110 
120 
130 
140 
145 
150 
160 


PRINT:PRINT "Si se ha considerado articulado el tramo” 
PRINT "de borde el momento fijo corregido vale :":PRINT 
PRINT "Mba = "PRINT USING "###.####", MAB*C-MBA 
PRINT:PRINT"Multiplicarlo por P*L" 

GOTO 850 

IF B>1-AB THEN 830 
14=P*(1-B)*L*(FNIN3A(AA,RA,L)+(B*L)13/3-(AA*L)43/3) 
15=P*B*L*(FNIN2A(AB,RB,L)+L13*((1-B)12-AB12)/2- 
FNIN3A(AB,RB,L)-L3*((1-B)"3-AB13)/3) 
16=P*B*L*(FNIN3A(AB,RB,L)+L43*((1 -B)43-AB13)/3) 
17=P*(1-B)*L*(FNIN2A(AA,RA,L)-FNINZA(AA,RA,L)+ 
1.^3*(В^2-АА^2)/2-1.^3*(В8^3-АА^3)/3) 

СОТО 640 
B=1-B:AC=AB:AB=AA:AA=AC:RC=RB:RB=RA:RA=RC 
Z=1:GOTO 210 

PRINT:PRINT "Desea continuar * SI o NO * :";:INPUT AS 
IF AS="SI" OR AS="si" THEN 890 

PRINT"Pasar а otro tramo * SI o NO * :";:INPUT A$ 

П AS="SI" OR AS="si” THEN 180 ELSE END 

IF Z=1 THEN AC=AB:AB=AA:AA=AC:RC=RB:RB=RA:RA=RC:Z=0 
GOTO 210 


ANEXO П 
PROGRAMA PROGEOPU.BAS 


as 

REM **** PROGRAMA PARA LA DETERMINACION DE PROPIEDADE 
GEOMETRICAS **** 

INPUT"Altura de viga : ";Н 

INPUT "Espesor de la losa : " ¡HO 

INPUT "Ancho de la placa de compresion : ";В 

INPUT "Ancho del nervio de la viga : "¡BO 

A=B*HO0+B0*(H-HO) 

Y=(B*H0*(H-H0/2)+B0*(H-H0)42/2)/A 
1=B*H013/12+B0*(H-H0)43/12+B*H0*(H-H0/2-Y)424+B0*(H-H0) 
*((H-H0)/2-Y)12 

Z-H-Y:WS=1/Z:WI-1/Y 

PRINT:PRINT"SOLUCION":PRINT 


PRINT" Area = "PRINT О58!МС"###.#####",А 
PRINT"Centroide desde abajo = "PRINT USING"H4H 44444"; Y 
PRINT"Centroide desde arriba = "PRINT ОИ51МС"### .#####";7, 
PRINT"Momento de inercia = "PRINT USING "44H HHHH": ] 


PRINT"Modulo de seccion superior= ";:РКІМТ USING"HHH ####8";1/7, 
PRINT"Modulo de seccion inferior = ";:РКІМТ USING"###,#####";I/Y 


Descargado por edgar aguilar (еддагади!агопе.еа@дтаіі.сот) 


Encuentra más documentos en www.udocz.com 


